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A maioria dos edifícios construídos em Portugal, apresenta uma solução estrutural baseada na 
repetição espacial de pórticos de betão armado, preenchidos com painéis de alvenaria. O dano e o 
colapso de estruturas deste tipo, como resultado da deformação lateral dos pisos induzida pela 
ocorrência de um evento sísmico de moderada a elevada m gnitude, constituem actualmente duas das 
principais preocupações dos projectistas e investigadores, nomeadamente Paulay e Priestley (1992). 
Os procedimentos usualmente utilizados para o dimensionamento sísmico, baseados em espectros de 
resposta, permitem a verificação da capacidade resistente, relativamente aos estados limites últimos e 
de utilização. Estas verificações garantem a capacidade resistente necessária para evitar o colapso da 
estrutura e a rigidez suficiente para evitar uma deformação excessiva da estrutura, com a consequente 
minimização do dano e uma melhor utilização do edifício após a ocorrência sísmica.  
Devido às dificuldades de realização de análises dinâmicas não lineares, desenvolveram-se várias 
metodologias de análise estática não linear, consideran o igualmente o comportamento não linear dos 
materiais, de forma a melhor caracterizar o nível de dano nos pórticos planos de betão armado sujeitos 
a acções cíclicas. 
A modelação do comportamento não linear dos materiais, pode ser realizada admitindo que este é 
descrito em termos das deformações inelásticas concentradas nas extremidades (modelação com não 
linearidade concentrada) ou, por outro lado, considerando a distribuição de deformações inelásticas ao 
longo do comprimento do elemento (modelação com não li earidade distribuída). 
Finalmente, é realizado o pretendido estudo paramético baseado num conjunto de análises “pushover” 
sobre um pórtico bidimensional de betão armado pertencente a um edifício de escritórios, para vãos e 
alturas de pisos variáveis. Neste mesmo estudo, um dos grandes objectivos é de facto compreender a 
influência dos painéis de alvenaria de enchimento ao nível da resposta estrutural do pórtico. É 
igualmente aplicado um método de avaliação sísmica de estruturas de betão armado, dando-se especial 
ênfase ao método N2, actualmente proposto no Eurocódigo 8 (2003). 
Como conclusões e considerações finais, apresenta-s, para além de uma breve apreciação global do 
trabalho realizado, uma síntese dos principais resultados obtidos, e por fim, algumas considerações e 
conclusões sobre o estudo realizado, assim como algum s sugestões sobre vias de desenvolvimento 
futuro. 
 
PALAVRAS -CHAVE: comportamento não linear, ocorrência sísmica, validação numérica, análise 
“pushover”, modelação. 




The widespread buildings constructed in Portugal and also in other European countries present a well-
known structural solution based in the spacial repletion of masonry infill frames. The damage and 
collapse of structures of this type, as a result of significant floor lateral deformations induced by 
moderate to severe seismic events, are nowadays two of the main concerns of the structural designers 
and researchers, such as Paulay and Priestley (1992). For seismic design a spectral response procedure 
is normally used allowing the verification of the rsistant capacity and serviceability limits. These 
verifications guarantee the resistant capacity necessary to prevent the structure collapse and enough 
stiffness to prevent an excessive deformation with the consequent reduction of damage and a better 
use of the building during the seismic event. 
Due to the complexities in undertaking non linear dynamic analysis, there have been developed 
different methodologies of nonlinear static, considering also the non linear behaviour of its materials, 
in order to assimilate the RC frame damage level, when submitted to cyclic actions. 
The modelling of the non linear behaviour of materials can be achieved by, on one hand, assuming 
that this behaviour is described in terms of inelastic deformations concentrated in the extremities 
(modelling with concentrated non linearity) or, on the other, considering a distribution of inelastic 
deformations throughout the whole length of the elem nt (modelling with distributed non linearity). 
Finally, it is also carried out a parametrical study based on series of pushover analyses to a two-
dimensional frame which belongs to an office building, for several bay width and story height values. 
In this very study, one of the main purposes is to comprehend the influence that the masonry walls can 
cause on the structural response of the frame. It is also applied a method based on seismic evaluation 
of reinforced concrete frames, giving special emphasis to N2 method, proposed in Eurocode 8 (2003).   
In the conclusions and final considerations, a synthesis of the mains results obtained is presented and a 
general review of the work that was carried out is also addressed. Finally, additional considerations 
and conclusions regarding the proposed study are presented, as well as suggestions for future 
developments.  
 
KEYWORDS: nonlinear behaviour, seismic event, numerical validation, pushover analysis, nonlinear 
dynamic analysis, modelling. 
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1.1. CONSIDERAÇÕES GERAIS 
Sendo um dos fenómenos mais destrutivos da natureza, há vários anos que as acções dos sismos têm 
sido consideradas no dimensionamento de estruturas, já que representam um grande risco de rotura das 
mesmas e consequentemente de perdas de vidas humanas bem como de avultados danos materiais. 
Este risco resulta do movimento do solo provocado pel  sismo, que de alguma forma deve ser 
considerado nos projectos de estruturas.  
 
 
Figura 1 - Exemplo dos efeitos devastadores da acção sísmica na estrutura de um edifício 
 
Estudo paramétrico sobre o desempenho de pórticos de betão armado com base em sucessivas análises “pushover” 
 
2 
Actualmente, é impossível prever com exactidão não só quando e onde é que vai ocorrer um sismo, 
como também quais as acelerações do solo que provocará. Esta previsão só pode ser feita em termos 
probabilísticos, pois o que se procura fazer na engenharia sísmica é, a partir da informação dos 
registos de sismos passados, dimensionar as estruturas para que no futuro tenham um risco de rotura 
dentro de um nível de probabilidade considerado como aceitável. 
De um modo geral, os edifícios são estruturas que apr sentam uma grande diversidade de 
comportamento, face à ocorrência de um grande sismo. Isto deve-se não só às suas características 
geométricas e mecânicas, quer em termos globais, quer em termos locais, mas também às suas 
características dinâmicas, nomeadamente o valor das suas frequências próprias.  
Muitos estudos têm sido feitos ao longo dos anos em relação ao dimensionamento de estruturas 
resistentes a acções sísmicas. O objectivo principal dos estudos nesta área centra-se em conseguir uma 
resposta satisfatória das estruturas, ou seja, conseguir reduzir as consequências catastróficas que um 
sismo pode ter, sem no entanto sobredimensionar e encarecer consideravelmente os custos da 
estrutura, devido a uma acção que poderá nem acontecer durante o período de vida útil da construção.  
Reconhece-se que este comportamento é marcadamente não linear, dado que não é justificável 
economicamente que o dimensionamento dos edifícios se faça com o objectivo de garantir uma 
resposta linear a uma acção sísmica. Até porque a incerteza em torno da definição da acção sísmica 
ainda é elevada, pelo que a garantia dessa resposta linear seria sempre posta em causa. Por isso, no 
dimensionamento de estruturas de edifícios, são aceites danos estruturais, de maior ou menor 
importância, desde que se garanta que o edifício não colapsa. 
A resposta das estruturas, para excitações sísmicas reduzidas ou moderadas, pode ser elástica enquanto 
para sismos intensos, essa resposta, é necessariamente não linear. Esta resposta poderá ser avaliada 
através de uma análise não linear dinâmica da estrutura, mas atendendo à sua complexidade e custo, 
tal análise não é usada na prática corrente, quer na concepção quer no cálculo dos edifícios. 
Reconhece-se efectivamente que as metodologias lineres, presentes nos regulamentos e usadas para o 
dimensionamento de estruturas atendendo às acções sísmicas, têm de seguir uma outra abordagem que 
não pode desprezar o comportamento não linear dos materiais, para que as estruturas possam ser 
dimensionadas para esforços devidos à acção sísmica significativamente menores. Assim, é 
aproveitada, de uma forma mais sustentada e precisa, a c pacidade que as estruturas têm, através da 
sua ductilidade, de deformação para além do seu limite elástico, dissipando a energia transmitida pela
acção sísmica por um processo histerético.  
As opções tomadas no dimensionamento, normalmente decorrentes da aplicação dos princípios e 
regras da regulamentação sísmica, podem influenciar apreciavelmente a resposta das estruturas. A 
influência na resposta sísmica das estratégias de dim nsionamento reflecte-se principalmente na 
distribuição das exigências de ductilidade pelos vários elementos estruturais e, consequentemente, no 
tipo de mecanismos de histerese associados à exploração da ductilidade. Assim, uma estrutura em 
pórtico com vigas substancialmente mais rígidas do que os pilares às quais é atribuída maior 
resistência, tenderá a apresentar uma distribuição de deformações inelásticas basicamente localizada 
nos elementos verticais, originando a formação de mecanismos controlados pela dissipação de energia 
nos pilares. Neste tipo de estruturas, o esgotamento da capacidade dúctil está em princípio associado à 
perda de estabilidade local em determinados níveis da estrutura (colapsos de pisos), não se chegando, 
por vezes, a explorar o comportamento inelástico das vigas. No caso de pórticos com pilares aos quais 
é atribuída uma resistência consideravelmente superior à das vigas, o comportamento é 
significativamente distinto. A resposta inelástica é condicionada pela ductilidade das vigas e pela 
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dissipação histerética resultante da formação de mecanismos associados à deformação inelástica destes 
elementos. 
Actualmente, o princípio para garantir um bom comportamento sísmico de uma estrutura é o de 
controlar o seu nível de deslocamentos local e global. Daí começarem a ser propostas nos 
regulamentos de dimensionamento, análises não lineares que permitem não só o controlo do nível de 
deslocamentos das estruturas, mas também a identificação do seu modo de rotura e dos mecanismos de 
danificação, a quantificação dos danos estruturais e a monitorização contínua das deformações, 
solicitações, cedência e rotura em cada elemento. 
Fazer uma análise não linear significa ter em consideração que os deslocamentos de uma estrutura não 
variam proporcionalmente à carga nela aplicada, o que, na verdade, corresponde à realidade.  
Sem dúvida que o método mais adequado para cumprir com mais precisão os objectivos atrás 
descritos, é a análise dinâmica não linear. No entanto, este tipo de análise é bastante complexo e difícil 
de ser executado devido a vários factores, entre os quai  a escolha dos acelerogramas que caracterizam 
a acção sísmica a considerar que devem ter em conta as incertezas em relação à severidade, à 
frequência e à duração dos sismos. Pretendendo-se uma análise mais simples e capaz de ser efectuada 
em ambiente de projecto, têm vindo a desenvolver-se ao longo dos últimos anos várias metodologias 
para verificação da segurança de estruturas a acções sísmicas, usando uma análise estática não linear, 
também chamada de análise “pushover”. Nos regulamentos actuais, já se prevê a utilização de algumas 
destas metodologias, como, por exemplo, nomeadamente o EC 8 (2003). 
 
1.2. OBJECTIVOS DA DISSERTAÇÃO  
Inseridos no âmbito da análise do desempenho sísmico de estruturas de betão armado, a presente 
dissertação tem alguns objectivos primordiais a serem cumpridos, de forma a melhor compreender a 
resposta estrutural sob acções sísmicas. 
O grande objectivo consiste de facto na percepção da influência que variados parâmetros de entrada 
exercem na resposta final da estrutura, nomeadamente ao nível do seu desempenho sísmico, sendo 
alguns desses factores, a título de exemplo, o comprimento e a localização de rótulas plásticas, entre 
outros, tendo sempre como base o estudo paramétrico que se pretende realizar através de sucessivas 
análises “pushover”. Dá-se igualmente bastante relevo aos diferentes modelos numéricos incorporados 
nos programas utilizados, concretamente as modelações com não linearidade concentrada e 
distribuída. Com efeito, os três programas comerciais utilizados no presente estudo são: 
MIDAS/CIVIL (2005), SAP 2000 (2005) e SeismoStruct (2006). Assim sendo, poderá igualmente 
validar-se os modelos numéricos utilizados em cada programa, concluindo então se existe ou não 
convergência de valores e se será necessário, futuramente, proceder a determinadas calibrações. 
Outro grande objectivo ao qual se dá particular interesse, é na realidade, a compreensão da influência 
que as paredes de enchimento de alvenaria exercem no desempenho sísmico de um pórtico em betão 
armado, quer ao nível das curvas de capacidade quer também ao nível dos deslocamentos relativos 
entre os diversos pisos do pórtico. 
 
1.3. ORGANIZAÇÃO DA DISSERTAÇÃO  
Este trabalho está organizado em cinco capítulos, procurando através deles atingir os objectivos 
propostos.  
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No capítulo 2, apresenta-se alguma investigação relativa à análise não linear de estruturas em geral e 
sobre a análise “pushover” de edifícios em particular, desde que este método para verificação de 
segurança das estruturas à acção sísmica foi proposto até aos dias de hoje. São reconhecidas as suas 
vantagens e limitações, e referido um dos métodos de análise “pushover” propostos para diminuir 
essas mesmas limitações, tornando-a consequentemente cada vez mais uma alternativa viável à análise 
dinâmica não linear. Esta nova metodologia “pushover” está inclusivamente exposta de forma 
evidente no actual EC 8 (2003). Em seguida são apresentados os modelos numéricos abordados em 
cada um dos programas mencionado e ainda todos os detalhes sobre os modelos de comportamento 
adoptados para os materiais constituintes das secções do pórtico, nomeadamente o betão e o aço.  
No capítulo 3, apresentando-se o edifício que é objecto de estudo deste trabalho, procede-se à 
realização de sucessivas análises “pushover” sobre o pórtico, considerando para o caso, a variabilidade 
dos factores que mais podem influenciar a sua resposta, tais como a localização das rótulas plásticas e 
também, sem deixar de realçar, a consideração ou nã dos painéis de alvenaria no pórtico. 
Posteriormente, são também analisados os resultados obtidos pelos vários programas de cálculo 
automático. Finalmente, ainda no mesmo capítulo, será realizado o estudo do desempenho sísmico do 
edifício tomando como base o Método N2 presente no actual EC 8 (2003), utilizando-se para o caso 
exclusivamente o software SAP 2000 (2005) como mera aplicação prática. 
No capítulo 4, serão efectuadas algumas considerações gerais sobre o trabalho desenvolvido ao longo 
da presente dissertação, bem como as conclusões acerca das respostas estruturais obtidas, pois o tipo 
de análise abordada é, hoje em dia, fulcral, de modo a compreender da melhor forma possível a 
resposta estrutural dos pórticos de betão armado, quando sujeitos a acções cíclicas. 
  












O uso da análise estática não linear, denominada de análise “pushover” mais recentemente, remonta à 
década de 70. No entanto, só após ganhar importância nos últimos 15-20 anos é que começaram a 
surgir publicações dedicadas a este tema. Inicialmente, a maioria dos trabalhos concentrou-se na 
discussão sobre o campo de aplicação do método e nas suas vantagens e limitações, quando 
comparado com análises dinâmicas. 
Sem dúvida que o método mais adequado para cumprir com mais precisão os objectivos atrás 
descritos, é a análise dinâmica não linear. No entanto, este tipo de análise é bastante complexo e difícil 
de executar devido a vários factores, entre os quais, a escolha dos acelerogramas que caracterizam a 
acção sísmica a considerar, que devem ter em conta as incertezas em relação à severidade, à 
frequência e à duração dos sismos. Outra dificuldade reside em modelar adequadamente e com 
precisão, as características de deformação dos elementos solicitados por acção de ciclos de carga e 
descarga. Além disso, qualquer análise dinâmica não li ear é bastante longa e a interpretação dos 
resultados obtidos é por vezes relativamente complexa. 
Pretendendo-se uma análise mais simples e capaz de ser efectuada em ambiente de projecto, têm vindo 
a desenvolver-se ao longo dos últimos anos, várias metodologias para verificação da segurança de 
estruturas sujeitas a acções sísmicas usando uma análise estática não linear, também chamada de 
análise “pushover”. 
A ideia base da análise “pushover” é a aplicação de uma distribuição de forças ou deslocamentos 
crescentes, sob a estrutura, de tal modo que a resposta obtida, se aproxime das respostas de pico 
obtidas recorrendo a uma análise dinâmica não linear. Ou seja, admite-se como hipótese que a resposta 
obtida sob o efeito de um vector crescente de forças ou deslocamentos possa traduzir o resultado que 
seria obtido pela análise dinâmica. Espera-se que a análise “pushover” forneça informações de várias 
características de resposta de uma estrutura a sismos, que as análises estáticas lineares não conseguem 
fornecer. Alguns exemplos dessas características de resposta descrevem-se de seguida: 
• As exigências reais de resistência de elementos potencialmente frágeis, como a 
resistência ao esforço axial dos pilares, a resistência ao momento flector das ligações das 
vigas com os pilares ou a resistência ao corte de elementos curtos, cujo esforço dominante 
seja o esforço transverso; 
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• Estimativa das exigências de deformação nos elementos, que tenham de se deformar 
plasticamente, de forma a dissipar a energia resultante das acelerações do solo; 
• Consequências da diminuição de rigidez de elementos particulares na estabilidade global 
da estrutura; 
• Identificação de zonas críticas, onde se espera que as deformações plásticas sejam 
relevantes; 
• Identificação de irregularidades de rigidez em planta ou em altura que causem alterações 
das características dinâmicas no patamar inelástico; 
• Estimativa dos deslocamentos relativos entre pisos, tendo em conta as descontinuidades 
de rigidez; 
• Sequência de cedência e de rotura dos elementos e evolução da curva de capacidade 
global da estrutura. 
Uma das principais limitações reconhecidas à análise “pushover” foi a incapacidade de obter 
resultados precisos, quando os efeitos dos modos de vibração mais elevados de uma estrutura são 
importantes na sua resposta a acções dinâmicas, como é exemplo a acção sísmica. Apesar do 
comportamento dinâmico de muitas estruturas ser dominado pelo primeiro modo de vibração natural, 
este comportamento não pode ser generalizado a todas as estruturas. Outra das principais limitações, é 
o facto de não considerar a degradação progressiva de rigidez que ocorre durante o carregamento 
cíclico não linear dos sismos. Esta degradação tem como consequências, a mudança das características 
modais da estrutura e o aumento do seu período, o que não é tido em conta na análise “pushover”. 
Para tentar contornar as principais limitações que a análise “pushover” apresenta ao estimar a resposta 
de estruturas quando solicitadas por uma acção sísmica, vários métodos de análise têm sido propostos. 
Um dos métodos de análise não lineares simples para estruturas com múltiplos graus de liberdade foi 
proposto por Fajfar e Fischinger (1988). Este método tem o nome de N2 e combina a análise de um 
sistema com múltiplos graus de liberdade com o espectro de resposta inelástico do seu modelo 
equivalente de 1 GL. Encontra-se actualmente previsto no EC 8 (2003) e será forçosamente 
desenvolvido adiante. 
Fazer uma análise não linear significa ter em consideração que os deslocamentos de uma estrutura não 
variam proporcionalmente à carga nela aplicada, o que, na verdade, corresponde à realidade. Assim, a 
matriz de rigidez de uma estrutura, que numa análise linear é independente das forças e dos 
deslocamentos, deixa de o ser numa análise não linear, onde é necessário dispor de um modelo 
numérico com um procedimento iterativo para encontrar a solução das equações de equilíbrio em cada 
incremento de carga. Num edifício solicitado por uma acção horizontal, como é o caso da acção 
sísmica, as deformações não lineares de flexão ocorrem em zonas dos elementos junto às suas 
extremidades. Os elementos podem ser idealizados admitin o que o comportamento não linear é 
descrito em termos de deformações inelásticas concentradas em determinadas extensões de 
comprimento fixo junto às extremidades (modelação com não linearidade concentrada) ou, em 
alternativa, considerando a distribuição das deformações inelásticas ao longo do comprimento do 
elemento (modelação com não linearidade distribuída). 
Os modelos numéricos mais precisos são aqueles em qu  a não linearidade material está distribuída ao 
longo dos elementos. Exemplo deste tipo de modelaçõs é o modelo de fibras em que a secção do 
elemento é dividida em filamentos, cada uma representando a lei tensão-extensão do material que a 
constitui, sendo a matriz de rigidez da secção obtida integrando as matrizes de rigidez dessas fatias ou 
filamentos ao longo da área da secção e sendo a matriz de rigidez do elemento obtida integrando as 
matrizes de rigidez das diversas secções ao longo do comprimento do elemento. Este tipo de 
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modelação permite representar a não linearidade que se desenvolve ao longo do comprimento do 
elemento e ao longo da área da secção. 
Outros modelos numéricos possíveis para análises não lineares, menos complexos e mais simples de 
ser implementados em programas de cálculo automático, são aqueles em que a não linearidade é 
considerada concentrada em certas zonas dos elementos. Esta aproximação é possível dado que 
geralmente os efeitos da não linearidade ocorrem em pequenos trechos do elemento. Assim, é possível 
considerar alterações das matrizes de rigidez dos elementos de pórticos sujeitos predominantemente a 
flexão, introduzindo rótulas plásticas nas extremidades dos elementos ou, então, considerando 
subelementos não lineares nessas mesmas zonas, traduzindo todo o comportamento não linear do 
elemento. 
É conveniente ter alguma experiência e algum cuidado ao realizar uma análise por recurso a uma 
modelação com não linearidade concentrada, pois é necessária uma definição bastante rigorosa do 
comportamento tensão-extensão das rótulas plásticas. A tualmente, pode-se considerar que a análise 
“pushover” é uma alternativa viável à análise dinâmica não linear para verificação da segurança de 
estruturas a acções sísmicas. No entanto, esta consideração não pode ser generalizada para todo o tipo 
de estruturas e, ao efectuar a análise, é necessário ter presente as suas limitações e potencialidades. 
 
2.2. METODOLOGIAS E MODELOS NUMÉRICOS ADOPTADOS  
2.2.1. SUMÁRIO 
No presente capítulo é apresentada com bastante pormen  a metodologia constituinte da análise 
“pushover” considerada mais relevante, dando-se particular relevo ao Método N2, que será aplicado 
em capítulos seguintes. 
São ainda apresentados os dois modelos numéricos de cálculo não linear que foram utilizados nas 
análises: uma modelação com não linearidade distribuída e outra com não linearidade concentrada. No 
primeiro caso, o programa de cálculo automático utilizado é o SeismoStruct (2006), e no segundo caso 
são o Computers & Structures - SAP 2000 (2005) e MIDAS/CIVIL (2005). 
 
2.2.2. METODOLOGIA “PUSHOVER” 
O método N2 foi originalmente desenvolvido por Fajfar (1988) e é o método adoptado nas versões 
mais recentes do EC 8 (2003). Seguidamente apresenta-  uma descrição dos diferentes passos 
constituintes do método, também aplicado em sequência similar por César e Barros (2007, 2009). 
Para correcta aplicação do Método N2, o primeiro passo deve ter em conta a modelação estrutural, isto 
é, os elementos estruturais são modelados atendendo às suas propriedades fisicamente não lineares, 
introduzindo-se as relações constitutivas não lineares para os diferentes elementos estruturais. 
Considera-se a resistência pós-cedência e a capacidde e rotação e dissipação de energia. 
Relativamente à acção sísmica, utiliza-se um espectro de resposta elástico, para um dado valor de 
coeficiente de amortecimento e considerando um determinado valor de aceleração de pico do solo. O 
espectro utilizado neste método é apresentado graficamente no formato aceleração/deslocamento 
(ADRS – Acceleration Displacement Response Spectrum), onde os valores espectrais da aceleração 
são definidos em função dos valores espectrais do desl camento. 
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Para um sistema de 1 GL, com período T e com comportamento elástico, é válida a equação (1), nde E e EF representam, respectivamente, o espectro de resposta elástico de aceleração e de 
deslocamento.  
 
E = T∙VWXW ∙ EF   (1) 
 
De seguida, deve-se obter a curva de capacidade da estrutura, que relaciona a força de corte total na 
base, Fb, com o deslocamento do seu nó de controlo, dn, que geralmente está localizado no topo da 
estrutura. Segundo o EC 8, a curva de capacidade deve ser obtida até um valor do deslocamento do 
topo da estrutura de cerca de 150% do deslocamento objectivo. Visto que o deslocamento objectivo só 
pode ser obtido depois de calculada a curva de capacidade da estrutura, como se verá mais adiante, no 
início terá de se considerar um valor máximo do deslocamento de topo, tal que qualquer incremento 
do seu valor não origine um aumento do valor do esfrço transverso total na base da estrutura. O 
deslocamento do topo deverá ser controlado pelo nó l calizado no seu centro de massa. 
Obtida a curva de capacidade da estrutura, o passo seguinte é a determinação do seu deslocamento 
objectivo. Para isso, assume-se que a resposta de uma estrutura com n GL, está directamente 
relacionada com a resposta de um sistema equivalente de 1 GL. Deve então determinar-se as 
características deste sistema equivalente, uma vez qu  a acção sísmica é quantificada a partir de 
espectros de resposta. Esta transformação é feita a partir do factor de transformação Γ. Sendo Φ a 
componente da deformada da estrutura correspondente ao piso i e mi a sua massa, obtém-se 
consequentemente o valor de Γ, dado pela equação (2). 
 
Γ = ∑ \]\∑ \]\W = 
∗
∑ \]\W  (2) 
 
Desta forma, a força e o deslocamento do sistema de 1 GL são obtidos a partir das expressões 
apresentadas nas equações (3) e (4). 
 
∗ = ^_`    (3) 
 
∗ = Fa`    (4) 
 
Obtida a curva de capacidade do sistema equivalente de 1 GL, é necessário determinar uma curva 
bilinear que represente uma relação idealizada elasto-plástica ajustada à curva de capacidade referida, 
para posteriormente determinar o seu período. Para a idealização da curva bilinear primeiro determina-
se a força de cedência ∗, que representa a resistência última do sistema idealizado e é igual à força 
de corte na base da estrutura por ocasião da formação do mecanismo plástico dividida pelo factor de 
transformação. A rigidez inicial do sistema idealizado é tal, que as áreas definidas pela curva de 
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capacidade e pela curva idealizada, entre elas, sejam iguais. Baseado nesta suposição, o deslocamento 
para o qual se verifica a cedência do sistema equivalente de 1 GL, ∗, é dado pela equação (5), na 
qual ∗,  é a energia de deformação até à formação da rótula plástica, ou seja, é a área definida pela 
curva de capacidade do sistema equivalente até este pon o, e ∗, é o deslocamento nesse mesmo 
ponto. 
 
∗ = 2 ∙ c∗ − ef∗ĝ∗ h (5) 
 
Na Figura 2 está ilustrada a idealização da curva bilinear. O ponto A representa o ponto para o qual se 
forma o mecanismo plástico. 
 
 
Figura 2 – Determinação da relação idealizada força-deslocamento perfeitamente elasto-plástica, [adaptado de 
Eurocódigo 8 (2003)] 
 
O período do sistema idealizado com 1 GL é dado pela equação (6). 
 
G∗ = 2i ∙ j∗∙Fg∗ĝ∗    (6) 
 
O deslocamento objectivo do sistema equivalente, caso este tivesse um comportamento elástico 
ilimitado, é aqui designado por ∗, e é dado pela equação (7), onde Se(G∗) é a aceleração elástica 
espectral para o período G∗. 
 
∗ = E9G∗; ∙ kX∗%Vl
%
   (7) 
 
Como o sistema equivalente não apresenta um comportamen o elástico ilimitado, o deslocamento 
objectivo que se pretende, designado por∗, pode não ser igual a ∗, pois depende das 
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características dinâmicas do sistema. A Figura 3 e a Figura 4 ilustram como se determina o valor de ∗. Nestas figuras está traçado não só o espectro de esposta no formato ADRS, como a curva de 
capacidade idealizada do sistema de 1 GL. O período G∗ é representado por uma linha que vai desde a 
origem do sistema de coordenadas até ao ponto que defin  a resposta elástica espectral. 
 
 
Figura 3 – Deslocamento objectivo do sistema equivalente de 1 GL para períodos baixos [adaptado de 
Eurocódigo 8 (2003)] 
 
 
Figura 4 – Deslocamento objectivo do sistema equivalente de 1 GL para períodos médios ou longos [adaptado 
de Eurocódigo 8 (2003)] 
 
A Figura 3 corresponde à determinação do deslocamento objectivo do sistema equivalente de 1 GL, ∗, para períodos baixos, enquanto a Figura 4 corresponde à sua determinação para períodos médios 
ou longos. O que separa os períodos baixos dos períodos médios ou longos é o período G5, definido 
nessas mesmas figuras. 
Para períodos G∗ inferiores a G5 (períodos baixos) e caso a estrutura apresente um comportamento 
elástico (∗/7∗ > Se(G∗)), o valor de ∗ é dado pela equação (9). 
 
∗ = ∗  (9) 
 
Caso a estrutura apresente um comportamento inelástico (∗/7∗ < Se(G∗)), o valor de ∗ é dado pela 
equação (10), em que AB está definido na equação (11). 
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∗ = Fmn∗op ∙ q1 + 9AB − 1; ∙ XtX∗u ≥ ∗  (10) 
 
AB = &m9X∗;∙∗ĝ∗  (11) 
 
Para períodos G∗ superiores a G5 (períodos médios e longos), resulta também a igualdade verificada na 
equação (9). 
Segundo o Eurocódigo 8, se o deslocamento ∗ determinado for muito diferente do deslocamento ∗ usado para a determinação da relação força-deslocamento idealizada, pode ser aplicado um 
procedimento iterativo usando ∗ (e o correspondente ∗) em vez de ∗, no cálculo de ∗. 
Para se determinar o desempenho sísmico da estrutura, é finalmente necessário determinar o 
deslocamento de topo da estrutura, para vários graus de liberdade, multiplicando para isso o ultimo 
valor obtido (deslocamento objectivo) pelo factor de transformação calculado atrás (equação 12). 
 
 = Γ ∙ ∗  (12) 
 
Este deslocamento corresponde ao nó de controlo que, como já foi referido, deve situar-se no centro de 
massa do topo da estrutura. Aproveitando a curva da cap cidade da estrutura em análise já calculada, 
pode-se determinar, para o deslocamento objectivo, rotações, deslocamentos de pisos, deslocamentos 
relativos, esforços de corte, etc. Estes parâmetros de resposta são comparados com os valores 
máximos admissíveis da estrutura e conclui-se se a ua segurança é ou não verificada para a acção 
sísmica em causa e quais os danos que esta pode provocar. 
 
2.3. MODELOS NUMÉRICOS DE CÁLCULO  
2.3.1. INTRODUÇÃO 
Como já foi discutido anteriormente, para se poder tira partido da resistência e principalmente da 
ductilidade das estruturas, quando solicitadas por acções sísmicas, é necessário que o seu 
dimensionamento tenha em conta o comportamento não linear dos materiais. Para a avaliação desse 
comportamento é necessário o desenvolvimento de modelos numéricos que representem de forma 
rigorosa o comportamento das estruturas de betão armado. 
A verificação da segurança consistirá não só em garantir que os valores de cálculo dos esforços 
resistentes são superiores aos valores de cálculo dos esforços actuantes, mas também que os elementos 
possuem a ductilidade adequada. O conceito de ductili ade pode ser definido desde um nível de 
comportamento global das estruturas até ao nível do comportamento dos materiais constituintes, 
passando pelo comportamento dos elementos estruturais. 
A exploração da ductilidade dos elementos estruturais obriga a que o projecto de estruturas de betão 
armado sujeitas à acção dos sismos inclua uma fase em que se verifica a adequação do 
dimensionamento adoptado. Esta verificação deve ser efectuada através da análise em regime não 
linear. 
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O modelo ideal a ser estabelecido para a obtenção da resposta não linear de elementos de betão 
armado, com comportamento predominante de flexão, requer uma definição das características 
geométricas e mecânicas dos materiais ao nível das secções e em termos das relações tensões - 
deformações dos diversos materiais componentes em ter os pontuais. Estas relações são então 
integradas ao longo da altura das secções, tendo em consideração as características geométricas e 
algumas hipóteses de base quanto à natureza das deformações. A integração posterior ao longo do 
comprimento dos elementos estruturais, permite a definição das relações forças - deslocamentos 
generalizados ao nível das extremidades desses elementos. 
De modo a conseguir controlar os possíveis mecanismos dissipativos inelásticos a que uma estrutura 
pode ser conduzida, é necessário impor valores de resistência e ductilidade nas diferentes partes da 
estrutura. Com o objectivo de evitar o aparecimento de rótulas plásticas em locais não previstos, estes 
deverão possuir um excesso de resistência em relação aos valores de cálculo, levando a que as rótulas 
plásticas se formem nos locais determinados, onde os sforços actuantes atingem os esforços de 
cedência. O sobredimensionamento das zonas não escolhidas para a formação de rótulas plásticas deve 
ser tal que garanta a sua permanência em regime elástico para o valor máximo da resistência das zonas 
de potenciais rótulas plásticas. 
Tais determinações enunciadas, implicam que: 
• o cálculo da resistência máxima das rótulas plásticas seja baseado nas áreas de armadura 
projectadas e não nos valores de cálculo, devendo ser também considerada a 
probabilidade das tensões no aço serem maiores que os s us valores de cálculo, bem 
como o endurecimento do aço após cedência e o efeitde confinamento no betão; 
• as rótulas plásticas possuam adequadas característias de ductilidade e de dissipação de 
energia, concretizando-se em disposições de projecto diferentes para estas zonas 
relativamente às restantes; 
• qualquer tipo de rotura frágil ou perda significativ  de resistência devam ser evitados 
durante a ocorrência de deformações plásticas que um sismo induz na estrutura, ou seja, a 
rotura por flexão (dúctil) deve preceder a rotura por esforço transverso (frágil). 
Definido o modelo de comportamento de uma secção ou de um elemento estrutural, torna-se 
necessária uma idealização estrutural do edifício que atenda às características dos seus elementos 
constituintes e represente, de uma forma completa e exaustiva, não só o comportamento de cada 
elemento, como também a interacção entre esses diver os lementos, verificado por Varum (1995). 
Para elementos de betão armado predominantemente sujeitos a flexão, o seu comportamento é 
caracterizado com base em diagramas momento-curvatura para as suas secções. Estes diagramas 
podem ser obtidos a partir das relações tensões-extnsões dos materiais constituintes e as suas 
características são influenciadas pelos diversos parâmetros que condicionam a deformabilidade de 
elementos sujeitos a esforços de flexão. A importância de parâmetros como o tipo de aço e de betão, as 
percentagens de armadura e o valor do esforço axial, pode ser avaliada através da análise dos 
diagramas momento – curvatura, obtidos para secções submetidas a flexão e diferentes valores desses 
parâmetros. 
No caso de existir confinamento, cujo efeito se pode traduzir num aumento substancial da extensão 
última de compressão no betão, a ductilidade em curvatura de elementos flectidos pode aumentar 
significativamente, sobretudo no caso de elementos fortemente armados ou sujeitos a um elevado 
esforço axial, em que o comportamento do betão é determinante para a rotura. 
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O esforço axial pode influenciar significativamente o comportamento em flexão das secções em betão 
armado. A sua variação pode alterar, de uma forma significativa, o valor do momento flector máximo 
atingido e a curvatura associada a valores máximos da extensão de compressão no betão, sendo este 
assunto objecto de estudo por Varum (1995). 
Um outro esforço, que influencia substancialmente o comportamento dos elementos de betão armado 
sujeitos à flexão, é o esforço transverso. Verifica-se que o efeito do esforço transverso elevado 
reflecte-se essencialmente numa redução da capacidade de dissipação de energia, podendo a resposta 
dos elementos dar-se com significativa degradação de rigidez e diminuição da resistência. Se os 
elementos estiverem simultaneamente sujeitos a esforço  axiais de compressão, a degradação do 
comportamento acentua-se, sobretudo em presença de acçõ s cíclicas. 
Sob a acção repetida de ciclos de carga, os fenómenos r feridos podem conduzir a comportamentos 
caracterizados por uma forte degradação, dado que se v rifica a progressiva destruição do betão em 
torno das armaduras e uma consequente deterioração da aderência, podendo inclusivamente 
verificarem-se fenómenos de escorregamento de um ele ento relativamente ao apoio. 
 
2.3.2. MODELOS DOS MATERIAIS 
Uma vez concluída a parte introdutória, serão objecto de análise neste sub-capítulo, os modelos de 
comportamento do betão e do aço, que por sinal, assumem uma importância crucial, pois permitem 
uma melhor percepção do comportamento global da estrutura, quando sujeita a acções sísmicas, sendo 
para isso desenvolvidas series de análises estática não lineares, se bem que, como visto 
anteriormente, as análises mais realistas são as não lineares dinâmicas. 
 
2.3.2.1. Betão 
Relativamente aos modelos que idealizam o comportamento do betão, estudos efectuados mostraram 
que não é necessário um elevado rigor e complexidade o modelo, pois as relações momento - 
curvatura de elementos de betão armado são na sua globalidade pouco sensíveis à sua sofisticação. 
Uma explicação possível para este facto é que num ele ento de betão armado, dimensionado para ter 
comportamento dúctil, sujeito a acções repetidas e lternadas de grande amplitude, o comportamento 
será essencialmente controlado pelas armaduras, devido à intensa fendilhação do betão. No entanto, e 
de acordo com Vaz (1992), apesar de o modelo do betão não necessitar de ser sofisticado, deverá 
permitir a idealização de alguns fenómenos, nomeadamente o acréscimo de resistência e ductilidade 
do betão devido à existência de armaduras transversais. 
Deve notar-se que a sua caracterização deverá ser feita com base numa abordagem do comportamento 
deste material submetido a estados tridimensionais de tensão. De facto, Varum (1995) conclui que o 
conhecimento adequado das relações constitutivas multiaxiais é necessário sempre que se pretenda 
reproduzir o comportamento do betão com generalidade. 
A representação do comportamento do betão, em condições de carregamento multiaxial e cíclico, foi 
já objecto de estudo intensivo. Este facto deriva em parte do desenvolvimento verificado nos métodos 
experimentais utilizados em ensaios triaxiais, o que veio permitir a obtenção de informação fiável 
sobre o comportamento tridimensional do betão, aliado à existência de uma grande potencialidade para 
realização de análises não lineares refinadas e de grande sofisticação.  
 





O comportamento de elementos de betão armado é, em muitos casos, condicionado pelo 
comportamento dos varões de aço das armaduras, particularmente após a ocorrência de fendilhação. 
Em condições de carregamento alternado, segundo Varum (1995), a resposta em regime inelástico de 
um elemento pode inclusivamente chegar a ser inteiram nte controlada pelo comportamento 
histerético do aço, nomeadamente nas situações em qu  se desenvolvem fendas ao longo de toda a 
altura da secção de um elemento, podendo manter-se abertas durante a alternância de cargas. Daí que 
os modelos que idealizam o comportamento do aço deverão ser, face à pouca sofisticação admissível 
para os modelos do betão, mais sofisticados. 
É assim particularmente importante que os modelos analíticos utilizados para a idealização do aço das 
armaduras reproduzam adequadamente a fenomenologia d  comportamento do aço, em especial no 
caso de processos de carregamento repetido e alternado. A informação disponível, baseada em 
diversos resultados experimentais, sobre o comportamento de varões de aço sujeitos, quer a cargas 
crescentes monotonicamente, quer a cargas cíclicas, tem contribuído para que esse comportamento 
seja actualmente bem conhecido. Este facto permitiu o desenvolvimento de diversos modelos teóricos 
que reproduzem com suficiente fiabilidade as caracte ísticas essenciais daquele comportamento. 
Os modelos para a representação do comportamento do aço, incluindo a consideração da histerese, 
consistem basicamente em idealizações das relações tensões - extensões do material, quando sujeito a 
processos de carregamento repetido e alternado. Um pri eiro tipo de modelos, habitualmente 
designados por modelos fenomenológicos, recorre à utilização de parâmetros que procuram descrever 
as relações tensões - extensões ao longo de um processo de carregamento que se ajustam às verificadas 
experimentalmente. Os parâmetros associados a estes modelos não podem geralmente ser obtidos 
directamente a partir do conhecimento sobre o comportamento do material a nível microscópico e 
dependem, ao longo do processo de carregamento, da história de deformações impostas. Deste modo, 
a sua utilização envolve normalmente dificuldades as ociadas ao esforço de cálculo inerente à 
necessidade do conhecimento de toda a história imposta, bem como à consideração de formulações 
incrementais (Varum (1995)). 
Um segundo grupo de modelos, de utilização muito mais generalizada, baseia-se na modificação de 
modelos de referência definidos directamente através de variáveis descritivas do comportamento físico 
do material, de forma a ter em conta as particularidades da história de deformações impostas ao 
material. Embora estes modelos ainda recorram à utilização de parâmetros que variam ao longo do 
processo de carregamento, reduzem consideravelmente o esforço de cálculo ao limitarem a memória 
da história de tensões e deformações a um número reduzido de curvas de controlo, basicamente a 
envolvente monotónica e as curvas de descarga imediatamente anteriores à corrente. O recurso a 
modelos deste tipo tem grandes vantagens em termos de peracionalidade da sua aplicação prática, 
além de se verificar que, apesar da simplicidade associada às idealizações consideradas, as 
características essenciais do comportamento histerét co do aço são reproduzidas de forma aceitável. 
Dada a influência do comportamento do aço no comportamento histerético de elementos de betão 
armado, o que, como já foi referido, deriva da resposta inelástica de um elemento ser em muitos casos 
essencialmente condicionada pelo aço, julga-se oportuno salientar alguns aspectos que normalmente 
não são tidos em conta na modelação do comportamento do aço e podem influenciar de forma 
importante o desempenho de um elemento estrutural. 
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Um primeiro aspecto a considerar, refere-se ao fact de a maior parte das idealizações existentes para 
representação do comportamento histerético do aço considerarem o material independentemente da 
sua função como armadura de betão armado. Deste modo, admite-se, em geral, um comportamento 
essencialmente semelhante em tracção e em compressão. Ora a história de deformações imposta a um 
varão de armadura, durante um processo de carregamento r petido e alternado, pode ser 
substancialmente distinta da que seria imposta a uma peça estrutural de aço, dada a associação do 
mecanismo de abertura e fecho de fendas com o fenómeno de deterioração da aderência entre o aço e o 
betão, o que leva a que normalmente sejam sujeitos a extensões de compressão menos elevadas do que 
as de tracção, não ocorrendo portanto grandes excursões inelásticas em compressão. Este facto tem 
sido considerado na simplificação de alguns dos modelos propostos para o comportamento do aço de 
betão armado. Deve notar-se, por outro lado, e ainda relativamente a este aspecto, que nos casos em 
que seja de prever a ocorrência de plastificações em compressão das armaduras, o que geralmente é 
ocasionado pela perda do recobrimento e consequente diminuição da capacidade do betão suportar a 
maior parte das tensões de compressão, não são normalmente idealizadas as situações que envolvam o 
fenómeno de encurvadura do varão. Deve assim, nesses ca os, dar-se particular atenção à cintagem 
das armaduras comprimidas de forma a evitar rotura por encurvadura dessas armaduras (Varum 
(1995)). 
 
2.3.3. MODELAÇÃO COM NÃO LINEARIDADE DISTRIBUÍDA 
2.3.3.1. Considerações gerais 
Para as análises “pushover” efectuadas neste trabalho, recorrendo a uma modelação com não 
linearidade distribuída, utilizou-se o programa de cálculo SeismoStruct (2006). Este utiliza um modelo 
de fibras tridimensional baseado em elementos finitos, com elementos de barra planos, sendo todas as 
análises tratadas como potencialmente não lineares tendo em conta a não linearidade material e 
geométrica. A distribuição da inelasticidade ao longo do comprimento dos elementos é explicitamente 
modelada através de uma formulação cúbica, permitindo uma estimativa mais precisa da distribuição 
de danos. O estado de tensão - extensão das secções dos lementos é obtido integrando a resposta 
individual e uniaxial não linear de cada uma das fibras em que a secção do elemento foi dividida. Para 
a integração das equações da formulação cúbica que regem essa resposta não linear, são utilizados dois 
pontos de Gauss por elemento. 
 
2.3.3.2. Modelo de Fibras 
Os modelos de fibras foram propostos por Aktan et al (1974). Neste modelo a secção de betão armado 
é discretizada em vários filamentos, como ilustrado na Figura 5. 
 




Figura 5 – Discretização dos elementos e das secções de betão armado num modelo de fibras [adaptado de 
Coutinho (2007)] 
 
O elemento é discretizado segundo o seu eixo longitudinal em vários elementos finitos. São atribuídos 
pontos de controlo ao longo do eixo longitudinal de cada filamento para controlar as extensões no 
centro do mesmo. As localizações destes pontos de controlo são as dos pontos de Gauss. Neste caso, 
como os comportamentos dos filamentos são regidos por equações de uma formulação cúbica, são 
necessários dois pontos de Gauss para integrar exactamente essas equações, pois com n pontos de 
Gauss é possível integrar exactamente um polinómio de grau 2n-1. É assumido que os filamentos são 
esforçados uniaxialmente e que a tensão dentro dos mesmos pode ser obtida pela extensão no seu 
centro. 
 
2.3.3.3. Modelo de comportamento do betão 
O programa SeismoStruct (2006) tem disponíveis cinco modelos diferentes de comportamento do 
betão para carregamentos cíclicos: modelo de betão trilinear, modelo não linear de betão com 
confinamento constante, modelo não linear de betão com confinamento variável, modelo não linear 
com confinamento constante de betão de alta resistênc a e modelo não linear de betão confinado por 
sistemas compósitos reforçados com fibras. Nesta disertação, o modelo utilizado é o modelo não 
linear com confinamento constante (“Nonlinear Consta t Confinement Concrete Model”). 
Este é um modelo inicialmente proposto por Madas (1993), que para carregamentos monotónicos 
segue uma relação proposta por Mander et al (1988) e para carregamentos cíclicos segue as leis 
propostas por Martinez - Rueda e Elnashai (1997). Os efeitos do confinamento devido à armadura 
transversal são incorporados pelas regras propostas por Mander et al (1988), onde é assumida uma 
tensão de confinamento constante durante todo o patamar de extensões do betão. 
O modelo tensão - extensão está representado na Figura 6 e é baseado numa equação proposta por 
Popovics (1973), na qual fco e εco são, respectivamente, a resistência à compressão do betã  não 
confinado e a extensão correspondente. 




Figura 6 – Modelo de comportamento do betão para carregamentos monotónicos proposto por Mander et al 
(1988), [adaptado de Coutinho (2007)] 
 
Neste artigo proposto por Mander et al (1988), é proposto para o modelo de comportamento de betão 
de recobrimento que, após a extensão deste atingir um valor superior a duas vezes a extensão máxima 
do betão não confinado, εco, a relação tensão - extensão seja uma linha recta d rescente que atinge 
uma tensão igual a zero no ponto de extensão εsp, como ilustrado na Figura 6, para o tramo final da 
curva do betão não confinado. 
Quando solicitado por esforços de tracção, a resposta d  betão é linear até atingir o seu valor limite, ft, 
e a constante de proporcionalidade entre tensões e extensões é o seu módulo de elasticidade Ec. 
Quando o valor da tensão actuante excede o valor da resistência à tracção do betão, assume-se que a 
rotura se dá abruptamente, sem aumento das extensões do betão. Numa secção de betão armado, 
quando o esforço solicitante provoca tensões de tracção maiores que a sua resistência, o betão fendilha 
e este fenómeno pode introduzir instabilidades numéricas nas análises não lineares. Daí que no 
programa SeismoStruct (2006) seja de facto recomendado desprezar esta resistência caso só se 
pretenda uma resposta global da estrutura, como, por exemplo, a sua curva de capacidade basal. Deve-
se então introduzir um valor muito baixo da resistência à tracção do betão para assegurar a estabilidade 
numérica da análise. 
Ainda no âmbito do mesmo programa, é igualmente importante a definição dos valores da resistência 
do betão confinado, introduzindo-se um factor de confinamento K´ que por sua vez é função dessa 
mesma resistência. Deste modo, este factor é definio como sendo a razão entre a resistência à 
compressão do betão confinado e do betão não confinado, e propõe-se que o seu cálculo seja feito 
recorrendo igualmente à proposta de Mander et al (1988). Segundo estes autores, a resistência à 
compressão do betão confinado é dada pela equação apresentada abaixo, onde f’ l representa a tensão 
lateral efectiva de confinamento. 
 
!55 = !5w ∙ x−1,254 + 2,254 ∙ j1 + {,|T∙}~}t − 2 ∙ }~

}t  (13) 
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2.3.3.4. Modelo de comportamento do aço 
O programa SeismoStruct (2006) tem disponíveis três modelos de comportamento do aço, contudo 
neste trabalho o modelo utilizado é o modelo de açobilinear (“Bilinear Steel Model”), cujo 
comportamento está ilustrado na Figura 7. 
Numa primeira fase, antes de atingir a tensão de ceên ia, o comportamento do aço é perfeitamente 
elástico, sendo as tensões proporcionais à sua extensão  a constante de proporcionalidade igual ao seu 
módulo de elasticidade. No patamar de cedência, após tingir a tensão de cedência definida para o aço, 




Figura 7 – Modelo de comportamento do aço utilizado no programa SeismoStruct (2006) [adaptado de Coutinho 
(2007)] 
 
Sob a acção de ciclos de carga, o patamar elástico mantém-se constante para todas as extensões a que 
é feita a descarga e consequente recarga do aço, não havendo dissipação de energia. Ou seja, os ramos 
de carga e recarga são lineares com inclinação igual à do módulo de elasticidade do aço até ao ponto 
em que foi feita a descarga. Após atingir esse ponto, a curva de comportamento do aço é igual à curva 
de carregamento monotónico. 
Pela sua simplicidade, o recurso a este modelo não é recomendado para a modelação de elementos 
estruturais sujeitos a casos de carga muito complexos, com cargas e descargas significativas. No 
entanto, como o que se pretende neste trabalho é a comparação de resultados obtidos por análises 
“pushover”, considera-se o modelo adequado para repes ntar a lei de tensões-extensões do aço. 
 
2.3.4. MODELAÇÃO COM NÃO LINEARIDADE CONCENTRADA 
2.3.4.1. Considerações gerais 
Para as análises “pushover” efectuadas com recurso a uma modelação com não linearidade 
concentrada utilizaram-se os programas SAP2000 (2005) e MIDAS/CIVIL (2005). Os elementos do 
pórtico são modelados tendo em conta a não linearidade os materiais, através da definição de rótulas 
plásticas em zonas próximas das suas extremidades em que se caracteriza a lei momento - curvatura da 
secção do elemento. Esta lei de comportamento é obtida com recurso ao programa BIAX, 
desenvolvido por Vaz (1992) e baseado num modelo de fibras. Posteriormente, a curva momento - 
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curvatura é definida através de cinco pontos nos prgramas, o que implica simplificações inevitáveis. 
O esforço axial nas vigas é considerado como sendo igual a zero, e nos pilares é constante ao longo da 
análise e igual ao obtido por uma análise estática line r dos esforços gerados pela carga permanente da 
estrutura (peso próprio de vigas, pilares e lajes d piso) e por 30% da sobrecarga regulamentar 
aplicada na mesma. 
 
2.3.4.2. Rótula Plástica 
Reconhece-se que os locais mais adequados para a formação de rótulas plásticas em pórticos sujeitos à 
flexão são as extremidades dos elementos estruturais. É possível verificar que um maior número de 
rótulas plásticas são necessárias para a formação dum mecanismo de colapso caso estas se formem nas 
extremidades das vigas, ao invés de se formarem nas extremidades dos pilares. Caso as rótulas se 
formem nas extremidades de todos os pilares de um determinado piso, o carregamento não pode 
aumentar e a plasticidade não pode evoluir ao longo da estrutura. Por outro lado, verifica-se que os 
pilares possuem, em geral, uma menor ductilidade passível de ser solicitada e que a formação de 
rótulas plásticas nestes elementos envolve um aumento significativo dos efeitos de segunda ordem, os 
quais podem conduzir ao colapso prematuro da estrutura. 
Num pórtico de um edifício, geralmente é nas extremidades das vigas ou dos pilares onde se iniciará o 
processo de fendilhação das secções de betão armado, devido ao facto de os esforços de flexão serem 
mais elevados, e consequentemente, onde se concentram as deformações não lineares devido ao 
comportamento inelástico dos materiais. Assim, pode-se considerar que toda a não linearidade 
material está concentrada em zonas localizadas nas extremidades dos elementos do pórtico em estudo. 
Daí que, no cálculo de pórticos de edifícios, o comp rtamento não linear dos materiais possa ser 
considerado através da introdução de rótulas plásticas nessa mesma localização, sendo portanto 
necessário associar uma lei de comportamento moment - curvatura ao elemento em causa.  
Após obter a relação momento - curvatura pelo programa BIAX (através de 500 pontos), a sua 
introdução nos programas SAP 2000 (2005) e MIDAS/CIVIL (2005) é feita através de cinco pontos 
(Pontos A, B, C, D e E visíveis na Figura 8). A definição dos pontos deve ser efectuada 
cuidadosamente pois podem posteriormente conduzir a resultados significativamente distintos. Assim 
sendo, o primeiro ponto é sempre a origem da curva, com momento e curvatura igual a zero. O 
segundo ponto representa o início da fendilhação do betão, ou seja, o ponto após o qual o elemento 
deixa de ter um comportamento elástico e se dá consequentemente, a primeira cedência da zona 
específica. Este ponto é definido com uma curvatura igual a zero, pois toda a deformação introduzida 
por uma rótula plástica é adicionada ao valor da deformação elástica correspondente ao esforço a que 
o elemento está submetido. No tramo AB, verifica-se efectivamente uma resposta linear com um ponto 
de cedência em B. O terceiro e quarto pontos são ajustados à curva obtida pelo programa BIAX, sendo 
que o quarto ponto deve representar o momento máximo mobilizável e a correspondente curvatura. A 
inclinação do tramo BC é normalmente baixa (0-10% do valor da inclinação do regime elástico) e 
representa fenómenos como o endurecimento. A linha CD representa a degradação da capacidade 
resistente. Por fim, no que diz respeito ao quinto ponto, este é definido de modo a que o momento se 
mantenha constante para valores crescentes de curvatura (ver Figura 8). 
 




Figura 8 – Relação Força – Deformação para uma dada rótula plástica utilizada nos programas MIDAS/CIVIL 
(2005) e SAP 2000 (2005), [adaptado de César e Barros (2007)] 
 
Conseguida a lei momento - curvatura, para vigas e pilares, é necessário definir o comprimento do 
elemento ao longo do qual se considera a ocorrência das deformações não lineares. A este, dá-se o 
nome de comprimento de rótula plástica, é constante durante a análise, ao longo do qual é integrado o 
comportamento não linear definido no ponto de controlo. 
Esta problemática da definição do comprimento de rótula não se coloca quando é utilizado um modelo 
de fibras, pois a distribuição de curvaturas pode ser conhecida através do seu valor nas secções de 
controlo. Também não existe este problema, quando o elemento é modelado de acordo com a divisão 
da extensão em vários comprimentos, cada um com uma rótul  plástica atribuída e com comprimento 
de rótula igual ao da divisão do elemento. Desta forma, a não linearidade está distribuída ao longo do 
elemento. Na presente dissertação, pretendendo-se um cálculo simples para avaliação da modelação 
com não linearidade concentrada, e dado que a não linearidade está concentrada nas zonas próximas 
das extremidades dos elementos, optou-se por só colocar uma rótula em cada uma das extremidades. 
Relativamente à utilização do software SAP 2000 (205), vários autores propuseram expressões para o 
cálculo do comprimento de rótula plástica.  
Park e Paulay (1975) propuseram uma expressão para o cálculo do comprimento da rótula plástica 6, 
caracterizada por ser uma expressão muito simples, dada pela equação (14), em que h é a altura da 
secção. 
 
6 = 0,5 × ℎ   (14) 
 
Mais tarde, um grupo da Universidade de Canterbury, debruçando-se sobre o problema do 
comprimento da rótula plástica admitiu uma aproximação bilinear das relações momento - curvatura. 
A distribuição das curvaturas admitida corresponde à consideração de uma aproximação elasto - 
plástica da relação momento - curvatura nas secções das peças de betão armado e ainda à consideração 
de uma zona de comprimento 6, onde se concentra a deformação plástica correspondente a uma 
curvatura plástica constante. Na realidade, nem as rel ções momento - curvatura são bilineares, nem 
existe uma zona de curvatura plástica constante. No entanto, com base nestes resultados, Priestley e 
Park (1984) propuseram a expressão da equação (15) para o cálculo do comprimento de rótula 6, em 
que l é o comprimento do elemento e 	 é o diâmetro dos varões da armadura longitudinal. 
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6 = 0,08 ∙ 4 + 6 ∙ 	   (15) 
 
Mais recentemente, Priestley t al (1996) voltaram a propor uma expressão em que consideram que, 
não só a distância da secção crítica ao ponto de moment s nulos tem influência no valor do 
comprimento de rótula plástica, como também o têm a tensão de cedência da armadura longitudinal e 
o seu diâmetro. Esta expressão é dada na equação (16), nde 45 é a distância da rótula plástica ao ponto 
de momentos nulos, ! é a tensão de cedência dos varões longitudinais e 	 o seu diâmetro. 
 
6 = 0,08 ∙ 45 + 0,022 ∙ ! ∙ 	 ≥ 0,044 ∙ ! ∙ 	  (16) 
 
Além da várias versões que existem ao nível dos comprimentos de rótula plástica, na presente 
dissertação, somente o caso de introdução das rótulas a uma distância de metade do seu comprimento 
relativamente à extremidade do elemento é estudado.  
Por último, menciona-se que no software MIDAS/CIVIL (2005) a localização da rótula plástica é 
especificamente colocada a uma distância d relativamente à extremidade do elemento, no qual d 
representa a altura da secção do elemento estrutural em causa. 
 
2.3.4.3. Modelo de comportamento do betão 
O modelo de comportamento do betão no programa BIAX é o modelo de Kent e Park modificado e 
proposto por Park et al (1982) e consiste na modificação de um modelo anteriormente proposto por 
Kent e Park (1969-1990), que apesar de contar com o efeito do confinamento na ductilidade do betão, 
não considerava o aumento da sua resistência devido ao mesmo efeito. 
Na Figura 9 está ilustrado o modelo tensão-extensão de Kent e Park modificado. 
 
Figura 9 – Modelo de Kent e Park modificado do comportamento do betão para carregamentos monotónicos 
[adaptado de Coutinho (2007)] 




A tensão máxima atingida (no ponto B) é assumida como sendo 1´ ∙ !5w, para uma extensão igual a 
0,002·K´, em que K´ é dado pela equação (17), >? é a razão do volume das cintas rectangulares pelo 
volume do betão cintado medido em relação à face exterior das cintas e ! é a tensão de cedência da 
armadura transversal. 
 
 1´ = 1 + ∙}g}t  (17) 
 
Em relação ao comportamento à tracção do betão, no programa BIAX não é considerada a sua 
resistência por razões de estabilidade da análise numérica. 
Também no programa BIAX, é possível introduzir não só a extensão correspondente à tensão máxima 
do betão não confinado como o factor de tensão para o qual a deformação se processa sem acréscimo 
de força, ou seja, o factor de tensão que define o ponto C. O programa BIAX permite esta 
possibilidade ao utilizador, apesar de na proposta de Park et al (1982) serem fixados os valores de 
0,002 e 0,2 para a extensão e para o factor de tensão referidos, respectivamente. 
 
2.3.4.4. Modelo de comportamento do aço 
O modelo adoptado no programa BIAX para representar o comportamento do aço utiliza uma 
formulação do tipo Giuffré e Pinto e implementada por Menegotto e Pinto (1973). Este modelo está 
ilustrado na Figura 10, em que se mostra o relacionme to das tensões e extensões no aço entre duas 
rectas assimptóticas de inclinação b, que idealizam o seu endurecimento. 
A relação tensão-extensão é dada pela equação (18), em que os valores de σ* e ε* são dados pelas 
equações (19) e (20), respectivamente, antes da primeira inversão da carga. Nestas últimas, fye e εye 
correspondem à tensão e extensão de cedência, respectivam nte. O expoente R que surge na equação 
(18) é função da componente inelástica da deformação η em cada meio ciclo, variando após cada 
inversão de carga e representa o efeito de Bauschinger. 
 
 
Figura 10 – Modelo de comportamento do aço de Menegotto e Pinto (1973) [adaptado de Coutinho (2007)] 
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∗ = 91 − ; ∙ ∗9$∗; +  ∙ ∗  (18) 
 
∗ = }gm  (19) 
 
∗ = gm  (20) 
 
O valor de R, função de =, pode ser expresso pela equação (21), em que f(=) é determinado através da 
equação (22), sendo L, $ e % obtidos experimentalmente, por um processo iterativo tentativa-erro. 
 
9=; = L − !9=;   (21) 
 
!9=; = ∙W   (22) 








ESTUDO PARAMÉTRICO BASEADO 
EM ANÁLISE “PUSHOVER” SOBRE 




Neste capítulo pretende-se efectivamente obter as curvas de capacidade de um pórtico de betão 
armado, de dois pisos, pertencente a um edifício de escritórios, situado na zona de Lisboa. Deste 
modo, será efectuado um estudo paramétrico ao nível do pórtico PT, destacado na Figura 11, 
estabelecendo-se valores de vãos de 5, 6 e 7 metros, bem como alturas de piso de 3, 3,5 e 4 metros 
progressivamente. Durante a análise “pushover” realizada, o pórtico irá passar por fases em que se 
encontra com forma regular e irregular em altura, pois em casos correntes, para acções sísmicas 
actuantes, verifica-se que os danos causados são mais acentuados em estruturas irregulares de betão 
armado, quer em planta quer em altura. 
Antes de qualquer desenvolvimento, começou por se apr sentar as características geométricas do 
pórtico que será objecto de estudo no presente capítulo, cuja visualização é possível através da análise 






Figura 11 – Planta do edifício de escritórios 





      h1
    h2
 
Figura 12 – Corte transversal do pórtico em estudo 
 
Estando o pórtico devidamente apresentado, procede-se de seguida à caracterização mecânica dos 
materiais constituintes dos elementos estruturais. Os materiais são o betão C30/37 e o aço A500. As 
características mecânicas são então apresentadas nos Quadros 1 e 2, para o aço e para o betão, 
respectivamente. 
 
Quadro 1 – Características mecânicas do aço 
Aço 
Módulo de elasticidade 200000 MPa 
Tensão de cedência 435 MPa 
Parâmetro de endurecimento 0,00326 
 
Quadro 2 – Características mecânicas do betão 
Betão 
Resistência à compressão 20 MPa 
Resistência à tracção 0,01 MPa 
Extensão no ponto de tensão máxima 0,005 
Módulo de Elasticidade 33000 MPa 
 
As secções transversais dos elementos estruturais foram obtidas com base no dimensionamento 
estrutural previsto no programa SAP 2000 (2005), com base no EC 2 (2004). Foram definidas três 
combinações de acções, com base nas acções consideradas: acção do vento, acção sísmica, sobrecarga 
regulamentar para um edifício de escritórios e cargas permanentes existentes no pórtico. 
Finalmente, um aspecto que se reveste de elevada importância é de facto a influência dos painéis de 
enchimento de alvenaria na resposta da estrutura, pois para acções horizontais, tais como as acções de 
carácter sísmico, as paredes de alvenaria de enchimento têm uma contribuição significativa, podendo 
alterar de forma considerável a resposta estrutural. 
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Assim sendo, a par do pré-dimensionamento das secções de betão armado, a influência das paredes de 
alvenaria será igualmente analisada nos sub-capítulos seguintes. 
 
3.2. SUB-DIVISÃO DOS ELEMENTOS 
Como já foi referido, as deformações plásticas em pórticos de edifícios essencialmente submetidos a 
esforços de flexão, concentram-se nas extremidades dos seus elementos. Numa modelação com não 
linearidade concentrada, considera-se que todas essdeformações estão concentradas num ponto com 
um dado comportamento momento - curvatura não linear. A sub-divisão é de facto um aspecto que se 
revela de particular importância. Relativamente aoss ftwares SAP 2000 (2005) e SeismoStruct 
(2006), os elementos foram efectivamente divididos em 4 partes, possuindo as duas de extremidade 
um comprimento de 15% do comprimento do elemento, enquanto as partes intermédias assumem um 
comprimento de 35%. Para melhor compreender a sub-divisão proposta e toda a sua validade, 
desenvolveu-se teoricamente a distância limite a que se poderão formar rótulas plásticas, relativamente 









Figura 13 – Formação de rótulas plásticas em elementos de viga 
 
Para uma viga de comprimento L, e com uma dada carga uniformemente distribuída P(x), resulta uma 
equação de momentos que se apresenta abaixo, na equação 23: 
 
89:; = − W$% + % : − M
W
%    (23) 
 
Procurando o ponto geométrico para o qual se anula o momento flector, resulta (equação 24): 
 
0 = − W$% + % : − M
W
% ⇒ : = % ∙ q1 ± √ u   (24) 
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Desta forma, conclui-se teoricamente que os pontos para os quais os momentos flectores se anulam, 
isto é, os pontos sobre os quais se formam rótulas plásticas, ocorrem a distâncias limites de 0,211 ∙ 6 
relativamente às extremidades da viga. Assim sendo, a c nsideração do valor de 15% proposto para o 
sub-elemento de extremidade é bastante aceitável. 
Por fim, utilizando-se o programa MIDAS/CIVIL (2005), a subdivisão dos elementos é 
automaticamente efectuada pelo mesmo, para um únicocaso, decompondo-se o elemento estrutural 
num dado número de sub-elementos. Tanto neste programa como no SeismoStruct (2006), o número 
mínimo de sub-elementos é três. 
 
3.3. COMPRIMENTO E LOCALIZAÇÃO DE RÓTULAS PLÁSTICAS  
Relativamente ao comprimento da rótula plástica, já foi referido no sub-capítulo 2.3.4.2 a 
problemática da definição do seu valor, estudando-se para o presente caso as três diferentes propostas 
conjuntas efectuadas, propostas efectivamente especificadas pelas equações (14), (15) e (16), aquando 
da utilização do software SAP 2000 (2005). No que diz respeito à localização das rótulas, ainda no 
âmbito do mesmo programa mencionado acima, estuda-se apenas o caso da introdução da rótula 
plástica a uma distância igual a metade do comprimento de rótula relativamente à extremidade dos 
elementos, uma vez que fornece resultados de maior v lidade, comparativamente à introdução da 
rótula na extremidade do elemento em consideração. 
No programa MIDAS/CIVIL (2005), como afirmado no capítulo anterior, as rótulas concentradas são 
aplicadas a uma distância d da extremidade do elemento em causa, sendo d a altura da secção do 
mesmo.  
Por sua vez, no programa SeismoStruct (2006), a rótula plástica é na realidade distribuída ao longo de 
um dado comprimento, pelo que não haverá qualquer esp cificação a este nível, estando correctamente 
exposto o modelo de fibras no capítulo anterior. 
 
3.4 TIPO DE RÓTULA UTILIZADA  
Para os pilares que compõem o pórtico, é necessário ter em consideração a interacção do esforço axial 
com os momentos flectores (P-My- z), sendo para isso obrigatória a obtenção das curvas de 
interacção para as secções de betão armado, com auxílio do programa Fagus (2000-2006). Este 
programa é de facto o eleito pela generalidade das grandes empresas no que diz respeito à obtenção 
das curvas de interacção em secções de betão armado. N  presente dissertação, o programa foi 
utilizado com autorização da empresa AFA – Consultores de Engenharia, Lda. 
As vigas, por sinal, são simuladas considerando apenas a contribuição do momento flector (My- z), 
não sendo portanto necessário introduzir as curvas de interacção nos programas, dado que se considera 
nulo o seu esforço axial. 
Por último, as paredes de enchimento de alvenaria que compõem o pórtico ao nível do segundo piso 
(entre o R/C e o 1º andar não existem painéis dado que quase toda a totalidade da fachada é 
envidraçada), são simuladas por bielas equivalentes funcionando exclusivamente à compressão, 
tomando-se apenas em consideração o seu esforço axial (A ial P). O seu modelo de comportamento 
introduzido nos programas considerados será exposto mais adiante em capítulos seguintes. 
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3.5. PRÉ-DIMENSIONAMENTO DO PÓRTICO 
Para a presente etapa de pré-dimensionamento, apresentam-se primeiramente as acções actuantes 
sobre a estrutura, tendo em conta as diferentes naturez s das cargas existentes. Posteriormente, são 
definidas as combinações de acções consideradas, de forma a obter as secções transversais dos 
elementos estruturais do pórtico.  
Na obtenção das secções transversais relativas aos elementos do pórtico, foram inicialmente admitidas 
as secções de betão. Assim sendo, admitiram-se as seguintes secções de betão: 
• Vigas superiores: 0,2 x 0,5 m2 
• Vigas inferiores: 0,3 x 0,6 m2 
• Pilares: 0,3 x 0,3 m2 
As acções consideradas para o cálculo das secções são então apresentadas de seguida, consistindo as 
mesmas em cargas permanentes, sobrecarga regulamentar, vento e por fim a acção sísmica. Os 
regulamentos considerados para a definição das mesmas foram o RSA (1983) e os Eurocódigo 0 
(1990:2002) e Eurocódigo 1 (1991). 
Enunciadas as cargas actuantes, inicia-se de seguida a sua quantificação exacta, de forma a apresentar 
posteriormente as combinações consideradas. 
 
Acções Permanentes ()*): 
- Peso próprio do betão: 25 kN/m3 
- Peso próprio das lajes (0,15 m de espessura): 3,75 kN/m2  
- Revestimentos de piso e pesos de divisórias: 2,5 kN/m2; 
 
Sobrecarga de Utilização (C*): 
As sobrecargas de utilização foram consideradas de cordo com o RSA (Artigos 34º e 35º): 
- Carga uniformemente distribuída nos pisos, com excepção da cobertura: 
3  /7%  (¢L = 0,7; ¢$ = 0,6; ¢% = 0,4; 
- Carga uniformemente distribuída na cobertura: 
0,3  /7%  (¢L = ¢$ =  ¢% = 0,0; 
 
Acção do vento (R*): 
De acordo com os Artigos 20º e 21º patentes no RSA (1983), admitiu-se Zona A, atribuída à 
generalidade do território, e rugosidade do tipo I, para locais situados no interior de zonas urbanas 
onde predominam edifício de médio e grande porte. Dste modo, é possível definir o valor 
característico da pressão dinâmica do vento, com base no Artigo 24º, assumindo a mesma o valor de 1,01  /7%. Além disso, definem-se igualmente neste artigo os coeficientes redutores da pressão 
dinâmica: ¢L = 0,4; ¢$ = 0,2; ¢% = 0,0. 
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Para determinar a acção do vento sobre o pórtico, é necessário conhecer, além da pressão dinâmica, os 
coeficientes de forma relativos à construção em causa (Anexo I do RSA (1983)). Os coeficientes 
considerados são os coeficientes de força, /}. Os coeficientes de força são definidos de modo a 
permitir determinar directamente a resultante F das pressões do vento sobre a construção, pela 
seguinte expressão (25): 
 
 = /} ∙ ¥* ∙ ′  (25) 
 
De acordo com o Anexo I do RSA (1983), em 3.2.2, definem-se os coeficientes de pressão exterior, 
baseados no Quadro I-I, tendo em consideração os diferentes casos do estudo paramétrico que se 
pretende realizar. 
As relações geométricas do edifício encontram-se calculadas no Quadro 3, apresentado abaixo: 
 





(1) 0,6 1,0 
(2) 0,58 1,0 
(3) 0,57 1,0 
 
As acções globais sobre as superfícies do edifício estão também definidas no Quadro 4, verificando-se 
que em todos os casos 0,5 < h´/b < 1,5 e 1 < a/b < 1,5. 
 





Acções globais sobre as superfícies 
A B C D 
h/b = 0,6    a/b = 1,0 0° + 0,7 - 0,25 - 0,6 - 0,6 
90° - 0,6 - 0,6 + 0,7 - 0,25 
 
Por último, no âmbito dos coeficientes de pressão, admitindo que as quatro fachadas apresentam 
permeabilidade semelhante, atribuiu-se um coeficiente de pressão interior de -0,3, atribuição baseada 
no Anexo I, 3.2.3 a). 
Finalmente, é possível calcular as forças horizontais estáticas que representam a acção do vento sobre 
o pórtico. As mesmas encontram-se descriminadas no Quadro 5. 
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Área de referência 
 A (m2) 
Forças estáticas 
(kN) 
/} 1º Piso 2º Piso 1º Piso 2ºPiso 
Caso 1 0,7+0,3 5x3 5x3/2 15,15 7,58 
Caso 2 0,7+0,3 6x3,5 6x3,5/2 21,21 10,61 
Caso 3 0,7+0,3 7x4 7x4/2 28,28 14,14 
 
Acção sísmica (*): 
Para a quantificação da acção sísmica, sabe-se que xist m dois métodos correntemente utilizados, 
nomeadamente o Método de Rayleigh (MR) e o Método da Sobreposição Modal (MSM). Serão 
quantificadas as forças sísmicas pelo MSM, apenas para o caso 3, procedendo-se de seguida a uma 
breve comparação dos resultados obtidos. 
 
MR: 
Tratando-se de um edifício de escritórios construído em Lisboa, através do Anexo III do RSA (1983), 
facilmente se conclui que este pertence à zona sísmica A, admitindo que se trata de um terreno tipo II. 
Os cálculos serão realizados para um amortecimento ξ = 5% do amortecimento crítico. 
Apresentam-se de forma bastante simples, todos os apectos necessários de forma a obter as forças 
sísmicas equivalentes aplicadas sobre a estrutura, ao nível da base dos pisos.  
 
Caso 1: 
Matriz de flexibilidade 
/ = k 3,61 3,8783,878 8,614l × 10§ 7/8   (26) 
 
Matriz de rigidez da estrutura  
(admitindo que os três pórticos longitudinais são igua s) 
 
1 = ¨1609325,79 −724514,21−724514,21 674444,64 ª  1 /7  (27) 
 
Forças gravíticas horizontais ao nível dos pisos 
 (admitindo que a massa de vigas e pilares consiste em 10 % da massa da laje de piso) 
1º Piso: @$ = «93,75 + 2,0; + 3 × 0,4¬ × 10 × 10 × 1,10 = 764,5    (28) 
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2º Piso: @% = «93,75 + 2,0; + 0,3 × 0,0¬ × 10 × 10 × 1,10 = 632,5   (29) 
 
Os deslocamentos correspondentes à aplicação das forç gravíticas são: 
 
´ = 1§$ ∙  = ¨1609325,79 −724514,21−724514,21 674444,64 ª
§$ ∙ ¨764,5632,5ª = ­0,0017380,002804®  7  (30) 
 
Deste modo, a frequência angular toma o seguinte valor: 
 
¥ = j∙∑ ^\∙F\∑ ^\∙F\W = 64,6 ¯/°  (31) 
 
Consultando os espectros de resposta do RSA, e considerando as condições admitidas bem como a 
frequência obtida atrás, resultam acelerações espectrais de 4 e 2,4 m/s2, para acções sísmicas do tipo I 
e II, respectivamente. A aceleração espectral máxima será consequentemente 4 m/s2. 
As forças sísmicas equivalentes tomam a seguinte expressão, onde o coeficiente de comportamento =´ 
assume o valor de 2,5: 
 
!
 = &±∙²WW∙´ × 
 ∙ 
 = ­102,31136,56®     (32) 
 
Deste modo, calculam-se efectivamente os deslocamentos associados às forças sísmicas calculadas 
acima: 
 
1 ∙ ³ = !
 ⇒ ³ = ´ 2,996 × 10§T5,2436 × 10§Tµ  7  (33) 
 
Finalmente, são determinadas as forças sísmicas actuantes sobre o pórtico em questão, para ambos os 
pisos do pórtico: 
 
?
? = $ × 1 ∙ ³ = k34,0845,53l    (34) 
 
Caso 2: 
Matriz de flexibilidade 
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/ = ¨5,724 6,1766,176 13,71ª × 10§ 7/8   (35) 
 
Matriz de rigidez da estrutura 
 
1 = ¨1019758,88 −459374,97−459374,97 425754,91 ª  1 /7  (36) 
 
Forças gravíticas horizontais ao nível dos pisos 
1º Piso: @$ = «93,75 + 2,0; + 3 × 0,4¬ × 12 × 12 × 1,10 = 1100,88    (37) 
2º Piso: @% = «93,75 + 2,0; + 0,3 × 0,0¬ × 12 × 12 × 1,10 = 910,8    (38) 
 
Os deslocamentos correspondentes à aplicação das forç gravíticas são: 
 
´ = ¨1019758,88 −459374,97−459374,97 425754,91 ª
§$ ∙ k1100,88910,8 l = ­0,003980,00643®  7  (40) 
 
Deste modo, a frequência angular toma o seguinte valor: 
 
¥ = 42,7 ¯/°  (41) 
 
Consultando os espectros de resposta do RSA (1983), e considerando as condições admitidas bem 
como a frequência obtida atrás, resultam acelerações espectrais de 4 e 2,4 m/s2, para acções sísmicas 
do tipo I e II, respectivamente. A aceleração espectral máxima será consequentemente 4 m/s2. 
As forças sísmicas equivalentes tomam a seguinte expressão, onde o coeficiente de comportamento = 
assume o valor de 2,5: 
 
!
 = ´133,25178,11µ     (42) 
 
Deste modo, calculam-se efectivamente os deslocamentos associados às forças sísmicas calculadas 
acima: 
 
³ = ´ 6,209 × 10§T10,883 × 10§Tµ  7  (43) 
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Finalmente, são determinadas as forças sísmicas actuantes sobre o pórtico em questão, para ambos os 
pisos do pórtico: 
 
?
? = k44,4159,37l    (44) 
 
Caso 3: 
Matriz de flexibilidade 
 
/ = ¨8,539 9,2419,241 20,50ª × 10§ 7/8   (45) 
 
Matriz de rigidez da estrutura  
 
1 = ¨ 685974,95 −309224,12−309224,12 95244,56 ª  1 /7  (46) 
 
Forças gravíticas horizontais ao nível dos pisos  
1º Piso: @$ = «93,75 + 2,0; + 3 × 0,4¬ × 14 × 14 × 1,10 = 1498,42    (47) 
2º Piso: @% = «93,75 + 2,0; + 0,3 × 0,0¬ × 14 × 14 × 1,10 = 1239,7    (48) 
 
Os deslocamentos correspondentes à aplicação das forç gravíticas são: 
 
´ = ¨ 685974,95 −309224,12−309224,12 95244,56 ª
§$ ∙ k1498,421239,7 l = ­ 0,008080,013087®  7  (49) 
 
Deste modo, a frequência angular toma o seguinte valor: 
 
¥ = 29,9 ¯/°  (50) 
 
Consultando os espectros de resposta do RSA, e considerando as condições admitidas bem como a 
frequência obtida atrás, resultam acelerações espectrais de 3,95 e 2,4 m/s2, para acções sísmicas do 
tipo I e II, respectivamente. A aceleração espectral máxima será consequentemente 3,95 m/s2. 
As forças sísmicas equivalentes tomam a seguinte expressão, onde o coeficiente de comportamento = 
assume o valor de 2,5: 
 




 = ­178,17238,75®     (51) 
 
Deste modo, calculam-se efectivamente os deslocamentos associados às forças sísmicas calculadas 
acima: 
 
³ = ­0,0012430,002180®  7  (52) 
 
Finalmente, são determinadas as forças sísmicas actuantes sobre o pórtico em questão, para ambos os 
pisos do pórtico: 
 
?
? = ¨59,5079,53ª    (53) 
 
MSM: 
Matriz de Massa: 
 
8 = ¨152,9 00 126,5ª  ¶·¸  (54) 
 
Frequências angulares da estrutura: 
 
det  91 − ¥% ∙ 8; = 0 ⇒ ¥ = ´¥$ = 29,76¥% = 76,55µ  ¯/°  (55) 
 
Frequências naturais da estrutura: 
 
! = ²%∙V = ´ !$ = 4,74!% = 12,18µ  »¼  (56) 
 
Modos de vibração: 
 
1º Modo: 91 − ¥$% ∙ 8; ∙ ½$ = 0 ⇒  ½$ = ­ 1,01,78®  (57) 
2º Modo: 91 − ¥%% ∙ 8; ∙ ½% = 0 ⇒  ½% = ­−1,471,0 ®  (58) 




Consultando os espectros de resposta, obtêm-se acelrações espectrais máximas de 3,95 7 °%⁄  e 4,0 7 °%⁄ , para o primeiro e segundo modos de vibração da estrutura. Estes valores foram obtidos 
para um factor de amortecimento D = 0,05. 
As forças sísmicas, para cada modo de vibração, tomam a seguinte expressão: 
 
!?
?, = ¿∙]a∙Àa∙&Ha´∙¿a   (59) 
 
Em que: 
8 - Massa normalizada para o modo de vibração considerado 
½ - Modo de vibração da estrutura considerado 
6 - Factor de participação modal 
E - Aceleração espectral máxima para o modo de vibração considerado 
=´ - Coeficiente de comportamento (2,5) 
 
Antes da quantificação das referidas forças, é de to o conveniente proceder-se ao cálculo de alguns 
dos parâmetros anteriores: 
 
8 = ½X ∙ 8 ∙ ½ = ´553,70456,90µ  ¶·¸  (60) 
 
6 = ½X ∙ 8 ∙ Á1Â = ­378,07−98,26®  (61) 
 
Assim sendo, calculados os parâmetros necessários para a devida quantificação das forças sísmicas, 
apresentam-se de seguida as mesmas, na Figura 28, pra ambos os modos de vibração (à esquerda 
encontra-se representado o 1º modo de vibração): 
 
 
Figura 14 – Forças sísmicas actuantes sobre o pórtico 
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De forma a poder comparar-se os resultados obtidos pelos dois métodos mencionados, é necessário 
recorrer à combinação quadrática simples (CQC), pois os valores apresentados acima para as forças 
sísmicas não ocorrem em simultâneo dada a existência dos respectivos modos de vibração da 
estrutura. Assim sendo, resultam as seguintes forças sísmicas, passíveis de serem comparadas com as 
mesmas obtidas pelo MR: 
 
&'& $ = Ã80,97% + 14,51% = 82,26    (62) 
&'& % = Ã54,98% + 25,78% = 60,72    (63) 
 
Fazendo uma pequena análise aos valores obtidos, verifica-se essencialmente que as forças sísmicas 
obtidas pelo MSM assemelham-se bastante aos valores obtidos aquando da quantificação efectuada 
pelo MR.  
 
Uma vez quantificadas as acções actuantes sobre o pórtico, de acordo com o Artigo 9º do RSA (1983), 
estabeleceram-se as seguintes combinações de acções: 
 
Combinação 1: 
AVB (C*): 1,35 × )* + 1,5 × C*,$ + 1,5 ∙ ¢L,
 ∙ C*,
  (64) 
 
Combinação 2: 
AVB (*): )* ± 1,5 × * + 1,5 ∙ ¢% ∙ C*,
  (65) 
 
Combinação 3: 
AVB (R*): 1,35 × )* ± 1,5 × R* + 1,5 ∙ ¢L,
 ∙ C*,
  (66) 
 
Finalmente, definidas as acções e consequentes combinações, foram calculadas as armaduras 
longitudinais e transversais relativas aos vários elem ntos estruturais do pórtico. De salientar que as 
combinações foram apenas baseadas no último caso do estudo paramétrico, para vãos de 7 metros e 
alturas entre pisos de 4 metros, pois é de facto esta a ituação mais gravosa no que diz respeito à 
quantificação de esforços e consequentemente das arm du as longitudinais e transversais.  
Na Figura 15 estão identificados todos os elementos estruturais, para que lhes possam ser atribuídas as 
respectivas secções transversais, patentes nas Figuras 16, 17, 18, 19 e 20. Relativamente a estas 
secções obtidas, foram obtidos valores demasiado elevados para a percentagem de armadura presente 
nas mesmas, pelo que, na generalidade destas construções de betão armado, as armaduras de aço 
ocupam apenas entre 1 a 2% da secção. 























Figura 17 – Secção transversal das vigas V3 e V4 
 
















Figura 20 – Secção transversal do pilar P5 
 
3.6. DISTRIBUIÇÃO DE CARGAS ADOPTADA  
Para a avaliação do desempenho sísmico de uma estrutura, a escolha da distribuição de forças 
crescentes a aplicar numa análise “pushover” é muito importante, visto pretender-se a representação da 
distribuição das forças de inércia resultantes de uma acção sísmica. É evidente que a distribuição de 
forças de inércia varia com a intensidade e com o tempo durante a actuação de um sismo. Na escolha 
de uma distribuição de forças crescentes constante, supõe-se que a distribuição de forças de inércia 
seja razoavelmente constante durante a actuação do sism e que as deformações máximas obtidas por 
esta distribuição de forças possam ser comparadas com as esperadas pela acção sísmica. Estas 
suposições podem estar perto da realidade em alguns caso , mas não em todos. Assim, serão razoáveis 
se a resposta da estrutura não for severamente afectada por efeitos dos modos de vibração mais 
elevados ou se a estrutura só tiver um mecanismo de ce ência possível de ocorrer e que possa ser 
detectado por uma distribuição de forças invariável. 
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Nesses casos, uma distribuição de forças escolhida com algum cuidado pode fornecer previsões 
adequadas das exigências de deformações dos elementos. Caso contrário, devem ser usadas pelo 
menos duas distribuições de carga, como recomenda o EC 8 (2003). A recomendação de aplicar uma 
distribuição de forças uniforme dá relevância às exigências nos pisos inferiores, enquanto a 
recomendação da distribuição de força modal representa as forças de inércia geradas por uma vibração 
livre da estrutura. 
Evidentemente, nenhuma destes padrões de carga invariáveis tem em conta uma redistribuição das 
forças de inércia que podem ocorrer quando se forma u  mecanismo local, com a consequente 
alteração das propriedades dinâmicas. Daí tornar-se uma opção viável a utilização de vectores de força 
adaptativos, que acompanhem a distribuição de forças de inércia no tempo. 
O actual EC 8 (2003), refere que as forças devem ser aplicadas nos nós em que estão localizadas as 
massas concentradas da estrutura e que devem ser usadas pelo menos duas distribuições. Uma delas 
deve ser uniforme, ou seja, o valor da força é independente da altura e proporcional à massa, e a outr 
deve ser proporcional ao modo de vibração fundamental da estrutura, ou seja, a força a aplicar em cada
massa concentrada deve ser proporcional ao produto do valor da massa pelo valor do deslocamento 
modal. Neste trabalho optou-se também pela distribuição triangular de forças, em que estas são 
proporcionais à altura do piso. 
 
3.7. INFLUÊNCIA DOS PAINÉIS DE ALVENARIA DE ENCHIMENTO NA RESPOSTA ESTRUTURAL  
3.7.1. INTRODUÇÃO 
A alvenaria é por definição um conjunto de pedras ou bl cos, naturais ou artificiais, ligados entre si 
através de juntas argamassadas. A mesma é utilizada na construção com vários fins, nomeadamente: 
compartimentação, protecção para o exterior, conforto té mico e acústico, podendo ter ainda funções 
estruturais, como elemento resistente a esforços verticais e horizontais. 
Devido à introdução de novos materiais na construção, tais como o aço e o betão, a utilização da 
alvenaria como elemento estrutural é reduzida, sendo utilizada essencialmente como elemento 
decorativo ou de compartimentação, razão pela qual a sua participação no comportamento estrutural 
dos edifícios é vulgarmente desprezada no dimensioname to. 
As irregularidades em planta e em altura, quer ao nível da geometria e massa quer ao nível de qualquer 
outra característica estrutural, podem provocar um co portamento indesejado nas estruturas, e têm 
originado muitos danos e colapsos em estruturas de betão armado para sismos recentes. A experiencia 
na observação das construções após a ocorrência de sismos, demonstra que edifícios regulares exibem 
um melhor comportamento, enquanto os sistemas estruturais complexos geralmente conduzem a 
sistemas com mau comportamento. As irregularidades de rigidez, resistência ou massa nas estruturas, 
quer em planta quer em altura, podem resultar em distribuições de forças horizontais e deformações 
muito diferentes daquelas que surgem em estruturas regulares (Moehle e Mahin, 1991) (Almeida e 
Barros, 2003-a, 2003-b) (Barros e Almeida, 2005). 
É comum em edifícios de betão armado a ausência de paredes de alvenaria nos pisos inferiores, por 
razoes arquitectónicas ou por motivos de utilização dos espaços. Esta irregularidade estrutural tem 
sido uma causa frequente de colapso de edifícios, pr duzindo os chamados mecanismos de piso ou 
soft-storey. 
 




Figura 21 – Mecanismo de piso ou soft-storey [adaptado de Hugo (2005)] 
 
O mecanismo de comportamento tipo viga forte - pilar fr co está presente em muitas estruturas 
existentes, dimensionadas essencialmente para cargas verticais, produzindo estruturas com elementos 
horizontais de maior resistência, comparativamente aos elementos estruturais verticais. A 
regulamentação recente recomenda que no dimensionamento de estruturas, para garantir as exigências 
de ductilidade, as deformações em regime não linear d vem concentrar-se ao nível das vigas e não nos 
pilares. 
 
3.7.2. COMPORTAMENTO DE PÓRTICOS DE BETÃO ARMADO PREENCHIDOS COM PAINÉIS DE 
ALVENARIA 
Segundo Leuchars (1976), a evolução do comportamento de um painel de alvenaria confinado por um 
pórtico de betão armado, sujeito a acções horizontais, tem três fases. 
Inicialmente o pórtico e a alvenaria apresentam um co portamento monolítico não havendo separação 
entre os mesmos, e resistem a níveis de carga elevados sem apresentar fendilhação significativa. A 
duração desta fase depende principalmente das condições de ligação pórtico-parede. 
Esta fase termina quando as deformações do pórtico e do painel se tornam incompatíveis, e surgem 
escorregamentos e abertura de fendas na interface, principalmente nos cantos traccionados. Quando 
ocorre este fenómeno de fendilhação, dá-se o inicio da segunda fase, em que há progressão das fendas 
ao longo do painel para a zona dos cantos comprimidos, funcionando a parede como uma biela 
diagonal comprimida. 
A terceira fase inicia-se após a rotura. Esta pode ocorrer pela alvenaria ou pelo pórtico, dependendo da 
resistência relativa, sendo possível a ocorrência de rotura prematura dos pilares caso a alvenaria 
possua uma elevada resistência. 
Caso a resistência dos pilares seja suficiente para evit r a sua rotura prematura, a rotura da alvenaria 
ocorre segundo um dos seguintes mecanismos, ou como co binação dos mesmos: 
• Rotura por deslizamento ao longo das juntas horizontais de argamassa (Figura 22 a)) 
• Rotura por tracção com fendilhação na direcção diagon l comprimida (Figura 22 b)) 
• Rotura por esmagamento localizado nos cantos comprimidos (Figura 22 c)) 
 




Figura 22 – Modos de rotura da alvenaria [adaptado de Hugo (2005)] 
 
3.7.3. MODELAÇÃO DO COMPORTAMENTO ESTRUTURAL DE PAINÉIS DE ALVENARIA DE 
ENCHIMENTO 
A primeira publicação sobre a participação de alvenarias de enchimento no comportamento de 
pórticos de betão armado sujeitos a forças horizontais surge por Polyakov (1956), na qual são descrito 
os ensaios realizados para o estudo de influência dos vários tipos de alvenaria, variando determinados 
parâmetros como o número de blocos, tipo de argamassa u ada nas juntas e rebocos, tipo de 
carregamento (monotónico e/ou cíclico) e o efeito das aberturas. 
É com a observação destes ensaios que Polyakov (1956) introduz o conceito de biela equivalente, 
analisando que os pórticos preenchidos com alvenaria começam por ter um comportamento monolítico 
até se dar a separação dos mesmos no seu perímetro, à xcepção de pequenas regiões que mantêm esse 
contacto nos cantos, passando a funcionar depois como duas bielas em compressão, com o 
aparecimento de fissuras nessas direcções. 
Como anteriormente referido, da observação de diversos trabalhos experimentais realizados, conclui-
se que o conjunto pórtico - parede tem um comportamento monolítico para solicitações horizontais 
relativamente baixas, no entanto com o aumento da intensidade das forças horizontais, a deformação 
lateral aumenta e o comportamento conjunto torna-se mais complexo, originando uma separação entre 
o pórtico e o painel de alvenaria. Nessa situação, o pórtico deforma-se por flexão e o painel de 
alvenaria deforma-se por corte, mantendo apenas o contacto nos cantos comprimidos. Este tipo de 
comportamento altera-se significativamente para os casos em que existe algum tipo de ligação entre o 
pórtico e o painel. 
Assim sendo, é efectivamente possível simular de forma bastante simplificada, a participação do 
painel de alvenaria na resposta global da estrutura, utilizando duas barras diagonais (Figura 23), barras 
estas que deverão ter as características mecânicas e geométricas que melhor reproduzam o 
comportamento da parede e do conjunto. 
 
 
Figura 23 – Biela diagonal equivalente [adaptado de Hugo (2005)] 




As características mecânicas e geométricas destas biel s são sem dúvida um factor preponderante 
(Stafford Smith, 1962), já que, através de observações experimentais, concluiu-se que a rigidez e a 
resistência diagonal das paredes não dependem só daua dimensão e características físicas, mas 
também do comprimento de contacto entre a parede e o pórtico que a confina. Outros autores, neste 
mesmo âmbito, propuseram fórmulas empíricas e conservativas para determinar a largura equivalente 
da biela, Riddington e Stafford Smith (1977), Paulay e Priestley (1992), propondo ¥ = 0,10  e ¥ = 0,25 , em que d é o comprimento diagonal do painel de enchimento. 
 
3.8. CURVAS DE CAPACIDADE  
3.8.1. FASEAMENTO DA ANÁLISE “PUSHOVER” 
A presente análise estática não linear será baseada em quatro etapas, não se estudando exclusivamente 
o pórtico como um todo na sua fase final de dois vãos e dois pisos. Deste modo, a análise será 
efectivamente realizada tomando em consideração quatro fases evolutivas (Figura 24). 
 
Etapa 1 Etapa 2
Etapa 3 Etapa 4
 
Figura 24 – Etapas da análise “pushover” 
 
3.8.2. Aspectos relevantes para o cálculo 
3.8.2.1. Parede de alvenaria 
O tipo de parede de alvenaria adoptado consiste numa parede dupla (tipo de parede mais 
correntemente utilizado nos edifícios de hoje) constituída por blocos de tijolo furado com dimensões 
30x20x7 (visualizar Figura 25). 
A utilização da tecnologia de parede dupla é tradicional desde há décadas, muito embora com os erros 
e condicionantes sempre presentes nesta construção. A sua generalização decorreu da necessidade de 
garantir condições de impermeabilidade aceitáveis para as paredes de edifícios, cumprindo 
simultaneamente requisitos de economia e de durabilid de. Anteriormente à generalização dessa 
tecnologia, a forma de garantir estanquidade às paredes decorria do acréscimo da sua espessura, no 
pressuposto de que as intensidades normais de chuvaincidente não seriam suficientes para propiciar 
um atravessamento total desses elementos até aos paramentos interiores. Tratava-se, portanto, de 
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executar alvenarias com grandes quantidades de material e, consequentemente, pesos próprios 
elevados, o que aumentava os custos e dificultava a concepção das estruturas reticuladas de betão 
armado. A parede dupla veio permitir aligeirar e diminuir a espessura desses elementos, garantindo, 
quando bem executada, uma estanquidade consideravelment  superior. As razões da generalização 
verificada prendem-se, pois, com um acréscimo potencial de qualidade, associado a uma diminuição 
de custos. Acresce ainda que a durabilidade da solução é, em condições correntes, bastante elevada. A 
utilização de paredes duplas é desde há muito uma solução tradicional em Portugal. A sua eficiência, 
durabilidade e custo reduzido constituem vantagens apreciáveis que têm propiciado a continuação 
generalizada do seu uso, mesmo em épocas de crescente d senvolvimento de novas soluções 
tecnológicas. Deste modo, as paredes duplas de alvenaria de tijolo são geralmente utilizadas como 
paredes divisórias exteriores, devido às suas características, nomeadamente no conforto higrotérmico e 
acústico, permitindo o cumprimento das exigências funcionais. 
Através de uma consulta cuidada sobre as Tabelas Técnicas, extraiu-se o valor do peso volúmico da 
alvenaria, e obteve-se consequentemente o respectivo peso próprio das paredes, sendo igual a 2,2   7%⁄ . Além disso, retirou-se igualmente o valor do módulo de elasticidade da alvenaria de 
tijolo furado, estimado com base na sua respectiva resistência característica de compressão. Assim 
sendo, para um valor da resistência de compressão de 6 MPa relativo a tijolo furado, estimou-se o 
módulo de elasticidade como sendo mil vezes superior ao último mencionado, resultando portanto um 
módulo de elasticidade de 6 GPa. 
 
 
Figura 25 – Desenho pormenorizado da parede dupla de alvenaria 
 
3.8.2.2. Massas concentradas no topo dos pilares 
Nos Quadros 6, 7, 8 e 9 estão deste modo representadas e quantificadas as contribuições das cargas 
actuantes de forma a obter as massas concentradas pretendidas. Na Figura 26, identificam-se 
claramente todos os nós da estrutura, para que a associ ção das massas concentradas seja facilmente 
compreendida. 
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1 71,88 15,00 11,25 3,38 101,50 10,35 















1 103,50 21,60 13,50 3,94 142,54 14,53 















1 140,88 29,40 15,75 4,50 190,53 19,42 
2 140,88 29,40 15,75 4,50 190,53 19,42 
 















1 71,88 15,00 11,25 3,38 101,50 10,35 
2 143,75 30,00 22,50 3,38 199,63 20,35 















1 103,50 21,60 13,50 3,94 142,54 14,53 
2 207,00 43,20 27,00 3,94 281,14 28,66 















1 140,88 29,40 15,75 4,50 190,53 19,42 
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2 281,75 58,80 31,50 4,50 376,55 38,38 
3 140,88 29,40 15,75 4,50 190,53 19,42 
 















1 71,88 15,00 11,25 6,75 104,88 10,69 
2 143,75 30,00 22,50 6,75 203,00 20,69 
3 71,88 15,00 11,25 3,38 101,50 10,35 
4 71,88 0,00 6,25 3,38 81,50 8,31 















1 103,50 21,60 13,50 7,88 146,48 14,93 
2 207,00 43,20 27,00 7,88 285,08 29,06 
3 103,50 21,60 13,50 3,94 142,54 14,53 
4 103,50 0,00 7,50 3,94 114,94 11,72 















1 140,88 29,40 15,75 9,00 195,03 19,88 
2 281,75 58,80 31,50 9,00 381,05 38,84 
3 140,88 29,40 15,75 4,50 190,53 19,42 
4 140,88 0,00 8,75 4,50 154,13 15,71 
5 140,88 0,00 8,75 4,50 154,13 15,71 
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1 71,88 15,00 11,25 6,75 104,88 10,69 
2 143,75 30,00 22,50 6,75 203,00 20,69 
3 71,88 15,00 11,25 6,75 104,88 10,69 
4 71,88 0,00 6,25 3,38 81,50 8,31 
5 143,75 0,00 12,50 3,38 87,75 16,27 















1 103,50 21,60 13,50 7,88 146,48 14,93 
2 207,00 43,20 27,00 7,88 285,08 29,06 
3 103,50 21,60 13,50 7,88 146,48 14,93 
4 103,50 0,00 7,50 3,94 114,94 11,72 
5 207,00 0,00 15,00 3,94 122,44 23,03 















1 140,88 29,40 15,75 9,00 195,03 19,88 
2 281,75 58,80 31,50 9,00 381,05 38,84 
3 140,88 29,40 15,75 9,00 195,03 19,88 
4 140,88 0,00 8,75 4,50 154,13 15,71 
5 281,75 0,00 17,50 4,50 162,88 30,96 





Figura 26 – Identificação dos nós da estrutura 
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3.8.2.3. Simulação da alvenaria nos softwares de cálculo utilizados 
Tal como enunciado previamente, utilizar-se-á o Método da Biela Equivalente. Assim sendo, segundo 
este método e seu respectivo autor, as paredes de alvenaria de enchimento são representadas no pórtico 
através de bielas equivalentes, funcionando exclusivamente à compressão. A sua modelação consiste 
na definição de rótulas plásticas de esforço axial nas diagonais do pórtico, somente no segundo piso, 
pois entre o R/C e o primeiro piso as fachadas são na sua quase totalidade envidraçadas. Para a 
atribuição da largura equivalente às bielas, neste trabalho são exclusivamente consideradas as 
propostas apresentadas por Riddington e Stafford Smith (1977) e Paulay e Priestley (1992).  
Assim sendo, apresentam-se no Quadro 10, os dados nece sários à simulação das bielas equivalentes, 
no qual d representa o comprimento diagonal do painel, w a largura da biela diagonal equivalente e  a 
espessura do painel de enchimento.  
 
Quadro 10 – Dados fundamentais referentes às bielas equivalentes 














Quanto ao modelo de comportamento dos painéis de alvenaria de enchimento, para o programa 
SeismoStruct, foram convenientemente escolhidos dois possíveis modelos apresentados pelo 
programa: “Masonry infill strut curve” (Inf_strut) e “Masonry infill shear curve” (Inf_Shear). Os dois 
modelos foram os utilizados na presente análise “pushover” e foram desenvolvidos e inicialmente 
programados por Crisafulli (1997), sendo introduzidos mais tarde no programa por Blandon (2005). 
Sendo difícil desenvolver um modelo genérico que englobasse todos os potenciais modos de rotura 
dos painéis de alvenaria, apenas se tiveram em consideração as roturas associadas à fendilhação por 
corte e por compressão da biela equivalente.  
Apresentam-se de seguida as curvas que caracterizam os odelos enunciados previamente, assim 
como uma detalhada descrição acerca de cada modelo adoptado. 
Os fenómenos de carga e descarga constituem processos ba tante complexos que são difíceis de 
modelar com muita precisão. A proposta efectuada por Crisafulli (1997) é baseada num modelo 
analítico que define uma curva entre dois pontos pré-definidos, onde a superfície da curva é conhecida 
(ver Figura 27). 




Figura 27 – Curva proposta para carga – descarga por Crisafulli (1997) 
 
Resultados experimentais indicam que as curvas de descarga exibem curvatura simples e possuem 
formas dependentes do valor da extensão para a qual se inicia a descarga. Tal como é visível na Figura 
28, a curva de descarga começa no final do patamar scendente, para a coordenada referencial 9B, !B;, e termina com uma deformação residual , que é efectivamente o parâmetro mais 
importante na determinação da curva de descarga. Par  a estimativa do valor respectivo, foram 
propostas várias expressões empíricas, no entanto todas elas tiveram a sua validação limitada. 
Crisafulli (1997) expandiu a proposta sugerida por Mander et al. (1988), introduzindo uma constante 
empírica no cálculo do parâmetro em causa. 
 
 
Figura 28 – Curva tensão – extensão para o processo de descarga proposto por Crisafulli (1997) 
 
O processo de recarga consiste em duas curvas, como se pode ver na Figura 29. A primeira curva está 
definida entre dois pontos, o ponto inicial de recaga para a extensão residual ou plástica e um ponto 
intermédio de coordenadas 95 , !5;. A segunda curva continua a partir deste último até atingir o par 
de valores 9Ä , !Ä;. Para a evolução de Ä , o modelo assume que a extensão de recarga é 
proporcional à diferença entre a extensão de descarga e a extensão para o inicio da recarga, com 
alguma diferenciação no caso de pequenos ciclos.  




Figura 29 – a) Curva de recarga e respectivos parâmetros associados proposta por Crisafulli (1997); b) Definição 
do ponto de mudança referente à curva de descarga por Crisafulli (1997) 
 
As leis de comportamento descritas atrás não tomam em consideração as sucessivas mudanças de 
carga e descarga internas a que o material pode estar sujeito ao longo de todo o seu registo de carga 
(ver Figura 30). Devido à complexidade do comportamento e à escassez de informação, Crisafulli 
(1997) realizou testes em provetes cilíndricos de betão com diferentes combinações de carga – 
descarga completas e internas. As conclusões obtidas for m que as sucessivas mudanças de carga e 
descarga internas aumentam a extensão de recarga, não fectam a deformação plástica e mantêm-se 
dentro do ciclo definido para as curvas completas de carga e descarga. 
 
 
Figura 30 – Modelo de comportamento “Inf_Strut” [adaptado de Crisafulli (1997)]  
 
Relativamente ao comportamento cíclico referente ao corte, o modelo adoptado é perfeitamente capaz 
de representar o comportamento ao corte quando a rotur  ocorre ao longo das juntas de argamassa (ver 
Figura 31). É assumido que o comportamento deste último material é linear elástico enquanto a 
resistência ao corte não é mobilizada. A carga e descarga estão também inseridas no domínio elástico. 
A tensão de corte, K, assume valor igual à deformação por corte / multiplicada pelo modulo de 
distorção ). 
O modelo consiste em duas leis simples e inclui a força axial presente no painel como variável na 
resistência ao corte. A resistência ao corte evolui segundo um mecanismo de deslizamento ao longo da 
superfície de contacto, consistindo numa componente friccional Å |!| e na tensão de resistência da 
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ligação KL. A resistência ao corte que caracteriza a componente friccional depende de um coeficiente 
de fricção Å e da força de compressão perpendicular às juntas arg m ssadas, !. 
 
K = KL + Å |!|  ≤ KÇHM    °È ! < 0   (67) 
 
K = KL    °È ! ≥ 0  (68) 
 
De acordo com a Figura 31, o parâmetro τ´HM representa o limite superior para a tensão de cort de 
acordo com resultados analíticos e experimentais obt dos. Quando a resistência ao corte é atingida, a 
ligação existente entre a argamassa e os blocos é de truí a e começa a surgir fendilhação nessa mesma 
região. Nesta fase, uma parte do painel desliza e apenas o mecanismo friccional é mantido. 
Consequentemente, a tensão de corte é dada pelas expressões que se seguem, na qual ÅÄ é o 
coeficiente residual de fricção: 
 
K = ÅÄ |!|  ≤ K ′HM    °È ! < 0  (69) 
 
K = 0    °È ! ≥ 0  (70) 
 
Assume-se no modelo que tanto a carga como a descarga, depois da rotura da conexão, seguem uma 
lei linear. A linha de recarga aumenta a tensão de corte até ser atingida a resistência ao corte e dest  
modo inicia-se novamente o movimento de uma parte do painel em relação à outra. 
 
Figura 31 – Modelo de comportamento “Inf_Shear” [adaptado de Crisafulli (1997)] 
 
Por fim, no âmbito dos programas MIDAS/CIVIL e SAP 2000, descreve-se de seguida o modelo de 
comportamento que será adoptado para as bielas equivalentes de alvenaria, patente na Figura 32. 
Segundo César et al (2008), de acordo com resultados experimentais, para a definição da curva são 
necessários quatro pontos, pelo que apenas os últimos rês pontos necessitam de algum cuidado na sua 
obtenção. Sendo o primeiro ponto nulo em termos de coordenadas, define-se o segundo como o ponto 
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de cedência do material para o par de coordenadas (fc,dc). Seguidamente surge o terceiro ponto, de 
coordenadas (fm,dm), que corresponde à força máxima instalada no material, sendo notória a 
degradação progressiva de rigidez, com um tramo linear com inclinação menor relativamente ao 
anterior. Tal facto deve-se à fendilhação que se intala no painel, o que faz com que a rigidez do 
mesmo deixe de ser a mesma e diminua progressivamente. Por último, o quarto ponto do gráfico, 
coincidente com o eixo das abcissas, é o ponto para o qual ocorrerá desagregação e ausência de 
qualquer capacidade resistente da alvenaria (“colaps ”). 
  
 
Figura 32 – Modelo de comportamento das paredes de alvenaria nos programas SAP 2000 e MIDAS/CIVIL 
[adaptado de César et al (2008)] 
 
Assim sendo, os valores adoptados para o diagrama apresentado atrás, relativo à biela de alvenaria são 
os seguintes: 
 
Quadro 11 – Valores referentes à curva de comportamento do painel de alvenaria 
Modelo de comportamento da biela de alvenaria 
Fc (kN) Dc (m) Fm (kN) Dm (m) Fu (kN) Du (m) 
110 0,001 135 0,075 0 0,3 
 
3.8.3. ETAPA 1 DA ANÁLISE “PUSHOVER” 
Estando toda a problemática relativa à análise “pushover” devidamente abordada, são de seguida 
apresentados os resultados finais, para os três programas comerciais enunciados. Assim sendo, os 
resultados consistem nas curvas de capacidade da estrutura, no deslocamento de topo versus factor de 
carga e finalmente na variação do corte basal máximo na estrutura, de acordo com o estudo 
paramétrico efectuado. Relativamente à distribuição de forças em altura, nesta primeira etapa, a 
distribuição considerada é somente a uniforme, pois trata-se de uma estrutura porticada simples de um 
só piso, pelo que não ocorrerá qualquer diferença ao nível dos resultados obtidos caso fossem também 
abordados os outros tipos de distribuição.  
Apresentam-se de seguida as curvas de capacidade obti as pelos respectivos programas enunciados, 
sendo cada figura referente aos diversos casos do etudo paramétrico delineado nesta etapa, também já 
objecto de apresentação internacional recente por Pereira et al (2009). 
 




Figura 33 – Curva de capacidade referente ao caso 1 da etapa 1 
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Figura 35 – Curva de capacidade referente ao caso 3 da etapa 1 
 
Finalmente, apresentam-se a variação do deslocamento de topo em função do factor de carga, 
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Figura 37 – Variação do corte basal máximo na estrutura (Etapa 1) 
 
Em primeiro lugar, verifica-se claramente que o corte basal máximo da estrutura sofre uma evidente 
redução do seu valor à medida que se avança no estudo paramétrico, havendo uma redução de 13% do 
seu valor entre o caso 1 e 2 e 17% entre o caso 2 e 3.
Além disso, o final das curvas “pushover” (patamar), excepto a proposta conjunta de Park e Paulay 
(1975) efectuada no SAP 2000 (2005), é cada vez mais próximo à medida que se avança no estudo 
paramétrico. No entanto, o tramo ascendente das curvas obtidas pelo SAP 2000 (2005) revela-se como 
sendo composto por duas inclinações diferentes, podendo tal ser justificado pela definição do ponto de 
cedência, referente às características das rótulas. O valor máximo do corte basal calculado pela 
proposta de Park e Paulay (1975), chega a atingir o desfasamento de 12% relativamente à curva de 
capacidade mais próxima da mesma, concretamente para o caso 1 do estudo paramétrico. 
Relativamente à curva de capacidade obtida pelo MIDAS/CIVIL (2005), analisa-se com bastante 
clareza que o ramo ascendente da mesma está bastante próxima do SeismoStruct (2006). Por outro 
lado, o patamar final que representa o corte basal máximo na estrutura aproxima-se mais do obtido 
pelo SeismoStruct (2006) e até mesmo do SAP 2000 (2005) pelas propostas de Priestley e Park (1984) 
e Priestley et al (1996).  
Finalmente, pode igualmente concluir-se que a cedência das secções de betão armado ocorre mais 
cedo tendo em conta as propostas conjuntas realizads no SAP 2000 (2005), uma vez que neste 
programa a cedência ocorre para deslocamentos de topo menores relativamente aos programas 
MIDAS/CIVIL (2005) e SeismoStruct (2006). 
 
3.8.4. ETAPA 2 DA ANÁLISE “PUSHOVER” 
Relativamente à distribuição de forças em altura, nesta segunda etapa, a distribuição de carga realizad  
é igualmente a uniforme, pela mesma razão apontada anteriormente. Os resultados finais são 
efectivamente idênticos aos da etapa anterior, também já objecto de apresentação internacional recente 
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Figura 38 – Curva de capacidade referente ao caso 1 da etapa 2 
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Figura 40 – Curva de capacidade referente ao caso 3 da etapa 2 
 
Tal como efectuado para a etapa inicial, apresentam-se, com base num estudo paramétrico, a variação 
imposta no corte basal máximo da estrutura bem como a variação do deslocamento de topo em função 
do factor de carga. 
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Figura 42 – Variação do corte basal máximo na estrutura (Etapa 2) 
 
Em primeiro lugar, tal como observado para a etapa anterior, verifica-se clara e progressiva redução no 
valor do corte basal máximo da estrutura, havendo uma diminuição de 17% do seu valor entre o caso 1 
e 2 e 15% entre o caso 2 e 3. Por outro lado, comparativ mente à análise anterior, verifica-se de facto 
um claro aumento da capacidade basal da estrutura pois a existência de dois vãos permite à estrutura 
uma rigidez maior e uma maior capacidade basal devido à ntrodução de novos pilares no desempenho 
sísmico do pórtico. 
Além disso, as curvas de capacidade obtidas revelam-se bastante próximas entre si, principalmente o 
patamar das mesmas, o que se torna perfeitamente notório para o caso 1 da presente etapa. A proposta 
conjunta de Park e Paulay (1975) efectuada no SAP 2000 (2005), é mais uma vez a que mais se afasta 
do conjunto de curvas. O valor máximo do corte basal calculado pela proposta enunciada atrás, atinge 
o desfasamento máximo de 8% relativamente à curva de capacidade mais próxima da mesma. 
Relativamente à curva de capacidade obtida pelo MIDAS/CIVIL (2005) analisa-se com bastante 
clareza que as suas curvas de capacidade estão de facto bastante próximas das curvas obtidas pelo 
SeismoStruct (2006). O patamar final que representa o corte basal máximo na estrutura revela uma 
considerável proximidade entre a curva obtida pelo MIDAS/CIVIL (2005) e as do SAP 2000 (2005) 
pelas propostas de Priestley e Park (1984) e Priestley et al (1996). 
Conclui-se igualmente para a presente etapa que a cedên ia do material ocorre de forma precoce no 
SAP 2000 (2005). 
 
3.8.5. ETAPA 3 DA ANÁLISE “PUSHOVER” 
Na presente etapa da análise realizada, a distribuição de carga em altura consistirá nos três tipos 
apresentados em capítulos anteriores, pois trata-se de um pórtico de dois pisos irregular em altura, 
pressupondo que nesta etapa, a influência das variadas distribuições de carga poderá ser decisiva no 
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Nos resultados finais serão apresentadas as curvas de capacidade da estrutura, que serão consequência 
da variabilidade de determinados parâmetros, o deslocamento de topo versus factor de carga, a 
variação do corte basal máximo e por último os deslocamentos relativos entre pisos, exclusivos ao 
caso 3 da etapa corrente. Na apresentação das curvas obtidas pelos três softwares, realça-se que as 
curvas referentes ao SAP 2000 (2005) são definidas pel  proposta conjunta de Park e Priestley (1984) 
e que as curvas são exclusivamente expostas para a largura de biela equivalente a 25% do 
comprimento diagonal do painel de enchimento.  
Por fim, os deslocamentos relativos entre pisos, quando utilizado o programa SAP 2000 (2005), são 
unicamente referentes à proposta conjunta de Priestley et al (1996).  
Relativamente aos painéis de alvenaria existentes no segundo piso, são consideradas várias hipóteses 
para largura de biela equivalente (10% e 25% do comprimento diagonal do painel) e também a 
ausência da mesma.  
Apresentam-se de seguida as curvas de capacidade obti as pelos respectivos programas enunciados, 
também já objecto de apresentação internacional recent  por Pereira et al (2009). 
Nas Figuras seguintes apresentam-se as curvas de capacidade basal referentes ao caso 1 da etapa 3 
com auxílio do SAP 2000 (2005). 
 
 
Figura 43 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição uniforme referente ao caso 1 da etapa 3, com 
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Figura 44 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição modal, referente ao caso 1 da etapa 3, com 
auxílio do programa SAP 2000 (2005) 
 
 
Figura 45 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição triangular, referente ao caso 1 da etapa 3, com 
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Figura 46 – Curvas de capacidade correspondentes à proposta conjunta efectuada por Priestley e Park, para as 
várias hipóteses de distribuição de carga em altura (Etapa 3 – Caso 1) 
 
Na Figura seguinte, apresentam-se as curvas de capacid de referentes ao caso 1 da etapa 3, com 
auxílio do programa SeismoStruct (2006). 
 
 
Figura 47 – Curvas de capacidade obtidas com auxílio do software SeismoStruct (2006), correspondentes às 
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Na Figura seguinte, apresentam-se as curvas de capacid de referentes ao caso 1 da etapa 3, obtidas no 
programa MIDAS/CIVIL (2005). 
 
 
Figura 48 – Curvas de capacidade obtidas com auxílio do software MIDAS/CIVIL (2005), correspondentes às 
várias hipóteses de distribuição de carga em altura (Etapa 3 – Caso 1) 
 
Nas Figuras seguintes apresentam-se as curvas de capacidade basal referentes ao caso 2 da etapa 3 
com auxílio do SAP 2000 (2005). 
 
 
Figura 49 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição uniforme, referente ao caso 2 da etapa 3, com 
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Figura 50 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição modal, referente ao caso 2 da etapa 3, com 
auxílio do programa SAP 2000 (2005) 
 
 
Figura 51 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição triangular referente ao caso 2 da etapa 3, com 
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Figura 52 – Curvas de capacidade correspondentes à proposta efectuada por Priestley e Park, para as várias 
hipóteses de distribuição de carga em altura (Etapa 3 – Caso 2) 
 
Na Figura seguinte apresentam-se as curvas de capacid de basal referentes ao caso 2 da etapa 3 com 
auxílio do software SeismoStruct (2006). 
 
 
Figura 53 – Curvas de capacidade obtidas com auxílio do software SeismoStruct (2006), correspondentes às 
várias hipóteses de distribuição de carga em altura (Etapa 3 – Caso 2) 
 
Na Figura seguinte apresentam-se as curvas de capacid de basal referentes ao caso 2 da etapa 3 com 
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Figura 54 – Curvas de capacidade obtidas com auxílio do software MIDAS/CIVIL (2005), correspondentes às 
várias hipóteses de distribuição de carga em altura (Etapa 3 – Caso 2) 
 
Nas Figuras seguintes apresentam-se as curvas de capacidade basal referentes ao caso 3 da etapa 3 
com auxílio do SAP 2000 (2005). 
 
 
Figura 55 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição uniforme referente ao caso 3 da etapa 3, com 
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Figura 56 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição modal referente ao caso 3 da etapa 3, com 
auxílio do programa SAP 2000 (2005) 
 
 
Figura 57 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição triangular referente ao caso 3 da etapa 3, com 
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Figura 58 – Curvas de capacidade correspondentes à proposta efectuada por Priestley e Park (1984), para as 
várias hipóteses de distribuição de carga em altura (Etapa 3 – Caso 3) 
 
Na Figura seguinte apresentam-se as curvas de capacid de basal referentes ao caso 3 da etapa 3 com 
auxílio do software SeismoStruct (2006). 
 
 
Figura 59 – Curvas de capacidade obtidas com auxílio do software SeismoStruct (2006), correspondentes às 
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Na Figura seguinte apresentam-se as curvas de capacid de basal referentes ao caso 3 da etapa 3 com 
auxílio do software MIDAS/CIVIL (2005). 
 
 
Figura 60 – Curvas de capacidade obtidas com auxílio do software MIDAS/CIVIL (2005), correspondentes às 
várias hipóteses de distribuição de carga em altura (Etapa 3 – Caso 3) 
 
Seguidamente, apresenta-se a envolvente de curvas de capacidade obtidas para os três softwares 
utilizados e de acordo com as várias distribuições de carga adoptadas. 
 
 
Figura 61 – Comparação das curvas de capacidade obtidas pelos três programas, correspondentes às várias 























Deslocamento de topo (m)
Dist. Uniforme - Sem biela
Dist. Modal - Sem biela
Dist. Triangular - Sem biela
Dist. Uniforme - w=0,10xd
Dist. Uniforme - w=0,25xd
Dist. Modal - w=0,10xd
Dist. Modal - w=0,25xd
Dist. Triangular - w=0,10xd























deslocamento de topo (m)
Dist. Uniforme - SAP 2000
Dist. Modal - SAP 2000
Dist. Triangular - SAP 2000
Dist. Uniforme - SeismoStruct
Dist. Modal - SeismoStruct
Dist. Triangular - SeismoStruct
Dist. Uniforme - Midas
Dist. Modal - Midas
Dist. Triangular - Midas




Finalmente apresentam-se graficamente a variação do desl camento de topo em função do factor de 
carga, sendo este gráfico obtido unicamente pelo software SeismoStruct (2006) e especificamente para 
o caso 3 da presente etapa, e ainda a variação do crte basal máximo da estrutura, tal como realizado 
para as etapas prévias. Este último gráfico diz respeito unicamente à distribuição uniforme de cargas e 
à consideração de uma largura equivalente de biela com 25% do comprimento diagonal do painel. 
 
 
Figura 62 – Deslocamento de topo versus factor de carga 
 
 
Figura 63 – Variação do corte basal máximo da estrutura referente à distribuição uniforme de cargas em altura e 
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Por outro lado, são também tabelados os deslocamentos relativos entre pisos, apenas desenvolvidos 
para o caso 3, tal como os gráficos anteriormente expostos. Os valores obtidos pelo software SAP 
2000 (2005) são exclusivamente relativos à proposta conjunta efectuada por Priestley t al (1996), 
dado tratar-se da proposta conjunta que melhores resultados fornece em termos de capacidade final de 
corte basal. 
 
Quadro 12 – Drifts correspondentes à proposta de Priestley et al (1996) pelo programa SAP 2000 (2005), para as 
várias hipóteses de distribuição de carga em altura (Caso 3 – Etapa 3) 
Drifts - Caso 3 
Distribuição uniforme 
Pisos 
Priestley et al 
S/biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C – 1º Piso 0,2789 0,2922 0,2950 
1º Piso – 2º Piso 0,0211 0,0050 0,0050 
Distribuição modal 
Pisos 
Priestley et al 
S/biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C – 1º Piso 0,2724 0,2870 0,2887 
1º Piso – 2º Piso 0,0276 0,0125 0,0113 
Distribuição triangular 
Pisos 
Priestley et al 
S/biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C – 1º Piso 0,2550 0,2775 0,2775 
1º Piso – 2º Piso 0,0450 0,0225 0,0225 
 
Quadro 13 – Drifts obtidos pelo programa SeismoStruct (2006), para as várias hipóteses de distribuição de carga 
em altura (Caso 3 - Etapa 3) 
Drifts - Caso 3 
Distribuição uniforme 
Pisos Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C -1º Piso 0,12578 0,12622 0,12485 
1º Piso – 2º Piso 0,03686 0,03641 0,03778 
Distribuição modal 
Pisos Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
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R/C -1º Piso 0,12914 0,12730 0,12758 
1º Piso – 2º Piso 0,04871 0,04753 0,04725 
Distribuição triangular 
Pisos Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C -1º Piso 0,13646 0,13442 0,13489 
1º Piso – 2º Piso 0,0748 0,07383 0,07336 
 
Quadro 14 – Drifts obtidos pelo programa MIDAS/CIVIL (2005), para as várias hipóteses de distribuição de carga 
em altura (Caso 3 - Etapa 3) 
Drifts - Caso 3 
Distribuição uniforme 
Pisos Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C -1º Piso 0,248 0,292 0,293 
1º Piso – 2º Piso 0,052 0,008 0,007 
Distribuição modal 
Pisos Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C -1º Piso 0,241 0,280 0,282 
1º Piso – 2º Piso 0,059 0,020 0,018 
Distribuição triangular 
Pisos Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C -1º Piso 0,191 0,195 0,259 
1º Piso – 2º Piso 0,079 0,045 0,041 
 
Finalizada a etapa 3 da corrente análise não linear, algumas considerações devem ser efectuadas, no 
âmbito do estudo paramétrico, pois a configuração do pórtico nesta etapa é que poderá levar a danos e 
colapsos mais intensos sobre a estrutura quando submetida a acções sísmicas. 
Em primeiro lugar, analisando os gráficos obtidos, verifica-se claramente que no caso de consideração 
dos painéis de alvenaria de acordo com o programa SAP 2000 (2005), como bielas equivalentes, com 
larguras de 10% e 25% do comprimento diagonal da parede, não há grande diferença nas curvas de 
capacidade obtidas. Por outro lado, considerando as hipóteses de ausência da biela e uma biela de 
espessura igual a 25% do comprimento diagonal, há uma certa diferença no que diz respeito às curvas, 
com o ramo ascendente ligeiramente diferente. Com a inclusão das bielas no modelo, há uma maior 
rigidez na estrutura pelo que os deslocamentos de topo são menores. Há deste modo uma redução 
sensivelmente constante de deslocamento de topo, para um mesmo valor de corte basal. No entanto, 
convergem ambas para o mesmo valor máximo de corte basal. Observando-se seguidamente a curvas 
obtidas pelo programa SeismoStruct (2006), estas revelam-se de facto bastante próximas entre si, 
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tendo em conta as diversas distribuições de carga consideradas. Além disso, pelo facto dos painéis de 
alvenaria não estarem directamente ligados à base do pórtico, a diferença existente ao nível da largura 
das bielas equivalentes, para larguras de 10% e 25%, não se fará notar de modo decisivo nas curvas de 
capacidade obtidas. 
No âmbito das distribuições de carga em altura, verifica-se que na distribuição triangular há um maior 
desfasamento entre elas, o que é bem evidente nas curvas obtidas pelo programa MIDAS/CIVIL 
(2005), onde o fuso das curvas representadas apresenta uma maior abertura traduzindo maior 
variabilidade paramétrica. Verifica-se ainda que as curvas obtidas por distribuição uniforme e modal 
se aproximam bastante. As curvas obtidas por distribuição uniforme distanciam-se bastante das curvas 
obtidas por consideração de distribuição triangular, ainda que ambas tendam para o mesmo valor 
máximo assimptótico de corte basal. 
No que diz respeito aos valores máximos do corte basal, verifica-se claramente que o mesmo sofre 
uma evidente redução do seu valor à medida que se avança no estudo paramétrico, havendo uma 
redução de 16% do seu valor entre o caso 1 e 2 e 17% entre o caso 2 e 3. 
Por último, ainda relativamente às curvas de capacidade, verifica-se que para uma distribuição 
uniforme de cargas e tendo apenas em consideração a existência de bielas com largura equivalente a 
25% do comprimento diagonal do painel, as curvas do SAP 2000 (2005) e MIDAS/CIVIL (2005) são 
bastante próximas entre si, enquanto as curvas do SeismoStruct (2006) revelam um certo desfasamento 
no que diz respeito ao tramo ascendente. 
Depois de exaustiva análise sobre as tabelas apresentadas atrás, verifica-se que os deslocamentos 
relativos entre R/C e 1º Piso são mais gravosos no SAP 2000 (2005) e MIDAS/CIVIL (2005), 
enquanto os deslocamentos relativos entre 1º e 2º pisos são maiores no SeismoStruct (2006). Tal 
diferença observada, mais concretamente ao nível dos dois últimos pisos, pode ser justificada tendo 
como base os modelos de comportamento incorporados no SeismoStruct (2006), no âmbito dos painéis 
de enchimento, englobando dois modos de rotura: por compressão axial da biela equivalente e a rotura 
por corte. Por outro lado, a redistribuição de tensõ s tendo em conta os possíveis modos de rotura 
abrangidos neste programa, e sua respectiva interacção, origina uma resistência em rotura para valores 
mais elevados comparativamente ao SAP 2000 (2005). Por outro lado, a consideração da perda de 
rigidez devido a esforços de tracção nas vigas poderá igualmente ser a causa da grande diferença 
verificada ao nível dos drifts. Por seu turno, não considerando a influencia dos painéis de alvenaria no 
segundo piso, verifica-se que os deslocamentos relativos entre os pisos 1 e 2 são maiores pois não há 
tanta rigidez na estrutura. 
Além disso, e como última nota, as distribuições uniforme e modal são de facto as que mais se 
aproximam, o que se torna bem evidente nos resultados obtidos pelo SeismoStruct (2006). No caso de 
edifícios com 1 ou 2 andares, as distribuições de carga modal e triangular não são muito semelhantes, 
o que já não acontece para casos em que existem vários andares. Nesse caso, as distribuições modal e 
triangular tornam-se bastante mais próximas porque o modo fundamental controla. 
 
3.8.6. ETAPA 4 DA ANÁLISE “PUSHOVER” 
Tal como procedido na etapa anterior, o mesmo estudo será realizado no presente subcapítulo, para a 
derradeira etapa da análise “pushover” desenvolvida, também já objecto de apresentação internacional 
recente por Pereira et al (2009). 
 
Estudo paramétrico sobre o desempenho de pórticos de betão armado com base em sucessivas análises “pushover” 
 
73 
Nas Figuras seguintes apresentam-se as curvas de capacidade basal referentes ao caso 1 da etapa 4 
com auxílio do SAP 2000 (2005). 
 
 
Figura 64 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição uniforme, referente ao caso 1 da etapa 4, com 
auxílio do programa SAP 2000 (2005) 
 
 
Figura 65 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição modal, referente ao caso 1 da etapa 4, com 






















deslocamento de topo (m)
Park e Paulay - sem biela
Park e Paulay - w=0,10xd
Park e Paulay - w=0,25xd
Priestley e Park - sem biela
Priestley e Park - w=0,10xd
Priestley e Park - w=0,25xd
Priestley et al - sem biela
Priestley et al - w=0,10xd




















deslocamento de topo (m)
Park e Paulay - sem biela
Park e Paulay - w=0,10xd
Park e Paulay - w=0,25xd
Priestley e Park - sem biela
Priestley e Park - w=0,10xd
Priestley e Park - w=0,25xd
Priestley et al - sem biela
Priestley et al - w=0,10xd
Priestley et al - w=0,25xd




Figura 66 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição triangular, referente ao caso 1 da etapa 4, com 
auxílio do programa SAP 2000 (2005) 
 
 
Figura 67 – Curvas de capacidade correspondentes à proposta efectuada por Priestley e Park (1984), para as 
várias hipóteses de distribuição de carga em altura (Etapa 4 – Caso 1) 
 
Na Figura seguinte apresentam-se as curvas de capacid de basal referentes ao caso 1 da etapa 4 com 




















deslocamento de topo (m)
Park e Paulay - sem biela
Park e Paulay - w=0,10xd
Park e Paulay - w=0,25xd
Priestley e Park - sem biela
Priestley e Park - w=0,10xd
Priestley e Park - w=0,25xd
Priestley et al - sem biela
Priestley et al - w=0,10xd




















deslocamento de topo (m)
Dist. Uniforme - sem biela
Dist. Uniforme - w=0,25xd
Dist. Modal - sem biela
Dist. Modal - w=0,25xd
Dist. Triangular - sem biela
Dist. Triangular - w=0,25xd




Figura 68 – Curvas de capacidade obtidas com auxílio do software SeismoStruct (2006), correspondentes às 
várias hipóteses de distribuição de carga em altura (Etapa 4 – Caso 1) 
 
Na Figura seguinte apresentam-se as curvas de capacid de basal referentes ao caso 1 da etapa 4 com 
auxílio do software MIDAS/CIVIL (2005). 
 
 
Figura 69 – Curvas de capacidade obtidas com auxílio do software MIDAS/CIVIL (2005), correspondentes às 





















deslocamento de topo (m)
Distribuição uniforme - sem biela
Distribuição uniforme - w=0,10xd
Distribuição uniforme - w=0,25xd
Distribuição modal - sem biela
Distribuição modal - w=0,10xd
Distribuição modal - w=0,25xd
Distribuição triangular - sem biela
Distribuição triangular - w=0,10xd




















Deslocamento de topo (m)
Dist. Uniforme - Sem biela
Dist. Modal - Sem biela
Dist. Triangular - Sem biela
Dist. Uniforme - w=0,10xd
Dist. Uniforme - w=0,25xd
Dist. Modal - w=0,10xd
Dist. Modal - w=0,25xd
Dist. Triangular - w=0,10xd
Dist. Triangular - w=0,25xd
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Nas Figuras seguintes apresentam-se as curvas de capacidade basal referentes ao caso 2 da etapa 4 
com auxílio do SAP 2000 (2005). 
 
 
Figura 70 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição uniforme, referente ao caso 2 da etapa 4, com 
auxílio do programa SAP 2000 (2005) 
 
 
Figura 71 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição modal, referente ao caso 2 da etapa 4, com 

























deslocamento de topo (m)
Park e Paulay - sem biela
Park e Paulay - w=0,10xd
Park e Paulay - w=0,25xd
Priestley e Park - sem biela
Priestley e Park - w=0,10xd
Priestley e Park - w=0,25xd
Priestley et al - sem biela
Priestley et al - w=0,10xd
























deslocamento de topo (m)
Park e Paulay - sem biela
Park e Paulay - w=0,10xd
Park e Paulay - w=0,25xd
Priestley e Park - sem biela
Priestley e Park - w=0,10xd
Priestley e Park - w=0,25xd
Priestley et al - sem biela
Priestley et al - w=0,10xd
Priestley et al - w=0,25xd




Figura 72 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição triangular, referente ao caso 2 da etapa 4, com 
auxílio do programa SAP 2000 (2005) 
 
 
Figura 73 – Curvas de capacidade correspondentes à proposta efectuada por Priestley e Park (1984), para as 
várias hipóteses de distribuição de carga em altura (Etapa 4 – Caso 2) 
 
Na Figura seguinte apresentam-se as curvas de capacid de basal referentes ao caso 2 da etapa 4 com 

























deslocamento de topo (m)
Park e Paulay - sem biela
Park e Paulay - w=0,10xd
Park e Paulay - w=0,25xd
Priestley e Park - sem biela
Priestley e Park - w=0,10xd
Priestley e Park - w=0,25xd
Priestley et al - sem biela
Priestley et al - w=0,10xd
























deslocamento de topo (m)
Dist. Uniforme - sem biela
Dist. Uniforme - w=0,25xd
Dist. Modal - sem biela
Dist. Modal - w=0,25xd
Dist. Triangular - sem biela
Dist. Triangular - w=0,25xd




Figura 74 – Curvas de capacidade obtidas com auxílio do software SeismoStruct (2006), correspondentes às 
várias hipóteses de distribuição de carga em altura (Etapa 4 – Caso 2) 
 
Na Figura seguinte apresentam-se as curvas de capacid de basal referentes ao caso 2 da etapa 4 com 
auxílio do software MIDAS/CIVIL (2005). 
 
 
Figura 75 – Curvas de capacidade obtidas com auxílio do software MIDAS/CIVIL (2005), correspondentes às 

























deslocamento de topo (m)
Distribuição uniforme - sem biela
Distribuição uniforme - w=0,10xd
Distribuição uniforme - w=0,25xd
Distribuição modal - sem biela
Distribuição modal - w=0,10xd
Distribuição modal - w=0,25xd
Distribuição triangular - sem biela
Distribuição triangular - w=0,10xd
























Deslocamento de topo (m)
Dist. Uniforme - Sem biela
Dist. Modal - Sem biela
Dist. Triangular - Sem biela
Dist. Uniforme - w=0,10xd
Dist. Uniforme - w=0,25xd
Dist. Modal - w=0,10xd
Dist. Modal - w=0,25xd
Dist. Triangular - w=0,10xd
Dist. Triangular - w=0,25xd
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Nas Figuras seguintes apresentam-se as curvas de capacidade basal referentes ao caso 3 da etapa 4 
com auxílio do SAP 2000 (2005). 
 
 
Figura 76 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição uniforme, referente ao caso 3 da etapa 4, com 
auxílio do programa SAP 2000 (2005) 
 
 
Figura 77 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição modal, referente ao caso 3 da etapa 4, com 
























deslocamento de topo (m)
Park e Paulay - sem biela
Park e Paulay - w=0,10xd
Park e Paulay - w=0,25xd
Priestley e Park - sem biela
Priestley e Park - w=0,10xd
Priestley e Park - w=0,25xd
Priestley et al - sem biela
Priestley et al - w=0,10xd






















deslocamento de topo (m)
Park e Paulay - sem biela
Park e Paulay - w=0,10xd
Park e Paulay - w=0,25xd
Priestley e Park - sem biela
Priestley e Park - w=0,10xd
Priestley e Park - w=0,25xd
Priestley et al - sem biela
Priestley et al - w=0,10xd
Priestley et al - w=0,25xd




Figura 78 – Curvas de capacidade correspondentes à distribuição triangular, referente ao caso 3 da etapa 4, com 
auxílio do programa SAP 2000 (2005) 
 
 
Figura 79 – Curvas de capacidade correspondentes à proposta efectuada por Priestley e Park (1984), para as 
várias hipóteses de distribuição de carga em altura (Etapa 4 – Caso 3) 
 
Na Figura seguinte apresentam-se as curvas de capacid de basal referentes ao caso 3 da etapa 4 com 























deslocamento de topo (m)
Park e Paulay - sem biela
Park e Paulay - w=0,10xd
Park e Paulay - w=0,25xd
Priestley e Park - sem biela
Priestley e Park - w=0,10xd
Priestley e Park - w=0,25xd
Priestley et al - sem biela
Priestley et al - w=0,10xd






















deslocamento de topo (m)
Dist. Uniforme - sem biela
Dist. Uniforme - w=0,25xd
Dist. Modal - sem biela
Dist. Modal - w=0,25xd
Dist. Triangular - sem biela
Dist. Triangular - w=0,25xd




Figura 80 – Curvas de capacidade obtidas com auxílio do software SeismoStruct (2006), correspondentes às 
várias hipóteses de distribuição de carga em altura (Etapa 4 – Caso 3) 
 
Nas Figuras seguintes apresentam-se as curvas de capacidade basal referentes ao caso 3 da etapa 4 
com auxílio do software MIDAS/CIVIL (2005). 
 
 
Figura 81 – Curvas de capacidade obtidas com auxílio do software MIDAS/CIVIL (2005), correspondentes às 
várias hipóteses de distribuição de carga em altura (Etapa 4 – Caso 3) 
 
Seguidamente, tal como procedido para a etapa anterior da análise, representa-se a envolvente de 























deslocamento de topo (m)
Distribuição uniforme - sem biela
Distribuição uniforme - w=0,10xd
Distribuição uniforme - w=0,25xd
Distribuição modal - sem biela
Distribuição modal - w=0,10xd
Distribuição modal - w=0,25xd
Distribuição triangular - sem biela
Distribuição triangular - w=0,10xd






















Deslocamento de topo (m)
Dist. Uniforme - Sem biela
Dist. Modal - Sem biela
Dist. Triangular - Sem biela
Dist. Uniforme - w=0,10xd
Dist. Uniforme - w=0,25xd
Dist. Modal - w=0,10xd
Dist. Modal - w=0,25xd
Dist. Triangular - w=0,10xd
Dist. Triangular - w=0,25xd





Figura 82 – Curvas de capacidade obtidas pelos três programas, correspondentes às várias hipóteses de 
distribuição de carga em altura (Caso 3) 
 
Tal como procedido para a etapa anterior, apresentam-se de seguida a variação do corte basal máximo 
na estrutura, o gráfico deslocamento de topo versus factor de carga e por último os deslocamentos 
relativos entre pisos. 
 
 
























deslocamento de topo (m)
SAP 2000 - Priestley e Park -
Dist. Uniforme
SAP 2000 - Priestley e Park -
Dist. Modal
SAP 2000 - Priestley e Park -
Dist. Triangular
SeismoStruct - Dist. Uniforme
SeismoStruct - Dist. Modal
SeismoStruct - Dist. Triangular
Midas - Dist. Uniforme
Midas - Dist. Modal




























factor de carga (kN)
Dist. Uniforme - sem biela
Dist. Modal - sem biela
Dist. Triangular - sem biela
Dist. Uniforme - w=0,10xd
Dist. Uniforme - w=0,25xd
Dist. Modal - w=0,10xd
Dist. Modal - w=0,25xd
Dist. Triangular - w=0,10xd
Dist. Triangular - w=0,25xd




Figura 84 – Variação do corte basal máximo da estrutura referente à distribuição uniforme de cargas em altura e 
para a hipótese de largura de biela igual a 25% do comprimento diagonal (Etapa 4) 
 
Quadro 15 – Drifts correspondentes à proposta conjunta de Priestley et al (1996) de acordo com o software SAP 
2000 (2005), para as várias hipóteses de distribuição de carga (Caso 3 - Etapa 4) 
Drifts - Caso 3 
Distribuição uniforme 
Pisos 
Priestley et al 
Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C – 1º Piso 0,2782 0,2990 0,2989 
1º Piso – 2º Piso 0,0218 0,0010 0,0011 
Distribuição modal 
Pisos 
Priestley et al 
Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C – 1º Piso 0,2771 0,2961 0,2979 
1º Piso – 2º Piso 0,0229 0,0027 0,0021 
Distribuição triangular 
Pisos 
Priestley et al 
Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C – 1º Piso 0,2675 0,2903 0,2903 




























Park e Paulay (SAP 2000)
Priestley e Park (SAP 2000)
Priestley et al (SAP 2000)
Midas
SeismoStruct
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Quadro 16 – Drifts obtidos pelo programa SeismoStruct (2006), para as várias hipóteses de distribuição de carga 
em altura (Caso 3 – Etapa 4) 
Drifts - Caso 3 
Distribuição uniforme 
Pisos Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C -1º Piso 0,12442 0,12509 0,12545 
1º Piso – 2º Piso 0,03817 0,03749 0,03712 
Distribuição modal 
Pisos Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C -1º Piso 0,12532 0,12613 0,12649 
1º Piso – 2º Piso 0,04031 0,03948 0,03912 
Distribuição triangular 
Pisos Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C -1º Piso 0,1284 0,12345 0,12385 
1º Piso – 2º Piso 0,05538 0,05432 0,05391 
 
Quadro 17 – Drifts obtidos pelo programa MIDAS/CIVIL (2005), para as várias hipóteses de distribuição de carga 
em altura (Caso 3 – Etapa 4) 
Drifts - Caso 3 
Distribuição uniforme 
Pisos Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C -1º Piso 0,260 0,296 0,297 
1º Piso – 2º Piso 0,040 0,004 0,003 
Distribuição modal 
Pisos Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C -1º Piso 0,258 0,295 0,295 
1º Piso – 2º Piso 0,042 0,005 0,005 
Distribuição triangular 
Pisos Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
R/C -1º Piso 0,237 0,285 0,287 
1º Piso – 2º Piso 0,063 0,015 0,013 
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Apresentados todos os gráficos e tabelas, é necessário proceder-se à elaboração das respectivas 
conclusões. 
Em primeiro lugar, tal como verificado para todas as etapas anteriores, há uma clara diminuição do 
corte basal máximo da estrutura, com uma quebra de 17,5% entre dois primeiros casos do estudo 
paramétrico e 16,7% entre os dois últimos casos do mesmo. 
No que diz respeito à influência dos painéis de alvnaria sobre o desempenho estrutural do pórtico, 
após aprofundada análise sobre os gráficos obtidos, verifica-se que as larguras de biela praticamente 
não exercem qualquer diferença sensível sobre a resposta estrutural do pórtico. Contudo, considerando 
as hipóteses de ausência da biela e uma biela de espessura igual a 25% do comprimento diagonal, há 
uma certa diferença no que diz respeito às curvas, com o ramo ascendente ligeiramente diferente, 
exactamente como verificado na etapa anterior. Observando-se seguidamente as curvas obtidas pelos 
programas MIDAS/CIVIL (2005) e SeismoStruct (2006), a mesma conclusão pensada na etapa 
anterior deve ser seguida. Há ainda que realçar o fct de a cedência do material ocorrer mais cedo 
tendo em conta o programa SAP 2000 (2005), no qual o regime elasto-plástico ocorre de forma 
precoce relativamente ao programa SeismoStruct (2006). 
No âmbito das distribuições de carga em altura, verifica-se que quando a análise é auxiliada pelo 
programa MIDAS/CIVIL (2005), existe um maior desfasamento entre as curvas, concluindo-se que 
existe de certa forma uma maior variabilidade paramétrica. 
De acordo com os valores tabelados referentes aos deslocamentos relativos inter-pisos, realça-se que 
relativamente à etapa anterior da análise, ocorreu uma redução do valor dos mesmos entre os dois 
últimos pisos (1º - 2º Pisos), havendo uma maior prximidade de valores para as distribuições modal e 
triangular, relativamente ao programa MIDAS/CIVIL (2005). Por outro lado, aquando da utilização 
dos restantes programas, existe claramente uma maior convergência de valores entre as distribuições 
uniforme e modal. 
No âmbito do programa SeismoStruct (2006), concretizou-se a oportunidade de testar a mesma 
estrutura numa versão mais recente e completa do programa, a versão 4.0.9 Build 3206, fornecida por 
Rui Pinho. Assim sendo, exclusivamente para o caso 3 da etapa 4, foram realizadas as mesmas 
análises, sendo o objectivo principal testar a estrutura na versão mencionada atrás e posteriormente 
comparar os valores obtidos, quer para as curvas de capacidade, quer igualmente para os valores dos 
drifts. Na análise efectuada tomou-se apenas como padrão a distribuição de carga uniforme. 
Apresentam-se abaixo não só o gráfico de comparação das curvas “pushover” por utilização das duas 
versões do software, como também os dados tabelados referentes aos deslocamentos relativos entre 
pisos da estrutura.  
Pela análise da Figura 85, verifica-se que o ramo ascendente das curvas de capacidade mudaram de 
inclinação aquando da utilização da nova versão, ou seja, para um mesmo deslocamento de topo da 
estrutura, há um maior corte basal na estrutura. Pela inclinação das curvas de capacidade pode 
concluir-se que a segunda versão do software acaba por caracterizar as estruturas com uma maior 
rigidez inicial relativamente a versões anteriores. No entanto, ambas as versões parecem tender para 
um mesmo valor máximo de corte basal.  
Relativamente aos drifts obtidos, patentes no Quadro 18, a maior variação registada vai para o drift 
existente entre o primeiro e segundo pisos, havendo uma clara diminuição do valor dos deslocamentos 
relativos, que passam a assumir valores da ordem de grandeza imediatamente inferior à já observada. 
Dos novos valores conservativos que foram introduzidos e melhorados, é de realçar um parâmetro que 
se revelou fulcral para a convergência de valores aquando do decorrer da análise “pushover” realizada. 
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Trata-se da proporção à rigidez associada ao corte (‘Proportion to stiffness assigned to shear’), 
parâmetro de entrada na definição dos modelos de comportamento dos painéis de alvenaria. Na versão 
4.0.3, o valor recomendado para o parâmetro é 60%, inserindo-se no intervalo proposto entre 50% e 
75%. No entanto, na versão recente utilizada o valor pr posto como padrão é de apenas 20%, o que 
permite realizar a análise de forma efectivamente convergente. 
 
 
Figura 85 – Curvas de capacidade obtidas pelas duas versões consideradas 
 
Quadro 18 - Drifts obtidos para análise comparativa 
Drifts - Versão 4.0.3 
Caso 3 
Distribuição uniforme 
Pisos Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
0-1 0,12442 0,12509 0,12545 
1-2. 0,03817 0,03749 0,03712 
Drifts - Versão 4.0.9 Build 3206 
Caso 3 
Distribuição uniforme 
Pisos Sem biela W=0,10xd W=0,25xd 
0-1 0,12548 0,1101 0,11036 
























Deslocamento de topo (m)
Sem biela - versao 4.0.3
Sem biela - versão recente
Com biela - W=0,10xd (versão 4.0.3)
Com biela w=0,10xd (Versão 
recente)
Com biela - W=0,25xd (versão 4.0.3)
Com biela - W=0,25xd (versão 
recente)
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3.8.7. FORMAÇÃO DE RÓTULAS PLÁSTICAS 
Apresentam-se de seguida, para as quatro etapas delineadas, e tendo exclusivamente presente o último 
caso do estudo paramétrico, as deformações associadas à estrutura ao nível da formação de rótulas 
plásticas, relativamente ao último ‘step’ da análise “pushover”, isto é, o mecanismo de colapso que se 
forma aquando do término da análise. Todas as repres ntações gráficas foram obtidas com base no 
programa SAP 2000, para a proposta conjunta de Priestley e Park (1984). 
Como se pode logicamente visualizar, nas duas primeiras tapas da análise, verifica-se a formação de 
rótulas plásticas concentradas ao nível da extremidade dos pilares, pois as mesmas possuem uma 
resistência inferior à da viga. No que diz respeito às duas últimas etapas, para as estruturas de 2 GL,
com forma irregular e regular em altura, respectivamente, ocorre a formação do mecanismo de colapso 
conhecido como “soft-storey” ou mecanismo de piso fraco, com formação de rótulas plásticas ao nível 
dos pilares do primeiro piso de ambas as estruturas.  
No presente caso de estudo, tratando-se de um edifício de escritórios, como já mencionado em 
capítulos anteriores, no R/C do mesmo não existem quais uer paredes de alvenaria, pelo que a 
totalidade da fachada é composta pelos elementos esruturais e separados por envidraçados. Desse 
modo, há uma maior concentração de rigidez nos piso superiores comparativamente ao R/C, pelo que 
os pisos superiores movem-se em conjunto como um bloco único, enquanto os deslocamentos 
horizontais são mais acentuados no piso fraco. Aí a resistência é de facto consideravelmente menor. 
Em edifícios regulares em altura, como o caso da etapa 3, este mecanismo e todos os seus aspectos 
condicionantes são efectivamente mais gravosos. 
 
 
Figura 86 – Mecanismo resultante da análise “pushover” relativo à etapa 1 
 




Figura 87 – Mecanismo resultante da análise “pushover” relativo à etapa 2 
 
 
Figura 88 - Mecanismo resultante da análise “pushover” relativo à etapa 3 
 




Figura 89 - Mecanismo resultante da análise “pushover” relativo à etapa 4








APLICAÇÃO DO MÉTODO N2  
 
 
4.1. APLICAÇÃO PRÁTICA DO MÉTODO N2 
Nesta secção aplica-se, passo a passo, o método N2 a  pórtico de escritórios estudado na presente 
dissertação, estando o método pormenorizadamente desenvolvido e exposto no capítulo anterior. As 
curvas adoptadas para a aplicação do método consistem nas obtidas para a última etapa da análise 
“pushover”, para o último caso do estudo paramétrico, utilizando-se para tal efeito apenas as curvas de 
capacidade referentes à proposta conjunta de Priestley  Park (1984), com base no software SAP 2000 
(2005). Tendo em conta a participação dos painéis de alvenaria, apenas se considera o caso da largura 
de biela para 25% do comprimento diagonal do painel. D pois de obtido o deslocamento de topo para 
o sistema estrutural de n GL, serão feitos alguns comentários relativamente às possíveis aplicações 
práticas do método proposto por Fajfar e Fishinger (1988) no âmbito das análises estáticas não 
lineares, e recentemente também aplicado por César e B ros (2007, 2009) no âmbito de estruturas de 
edifícios metálicos elevados sem e com contraventamento. Por fim, apresentam alguns resultados 
finais da análise, tais como, a título de exemplo, as curvas de capacidade basal em função do 
deslocamento inter-pisos (%), os esforços máximos actuantes na estrutura, bem como os deslocameno 
inter-pisos máximos verificados. 
 
Passo 1 – Definição da acção sísmica 
A acção sísmica é definida a partir do espectro de resposta do EC 8 para um solo do tipo D, para um 
coeficiente de amortecimento de 5% e uma aceleração de pico de 0,30g, no formato ADRS. Mais 
adiante é explicado o porquê da consideração de um solo do tipo D para o presente estudo. 
A EN1998-1 apresenta duas configurações espectrais recomendadas para situações de diferente sismo-
génese. De facto, a EN 1998-1 apresenta dois tipos de acção sísmica, uma para situações em que o 
evento sísmico condicionante tenha M gnitude superior a 5,5 (espectro Tipo 1) e outra para situações 
em que o evento sísmico condicionante tenha Magnitude nferior a 5,5 (espectro Tipo 2). Este conceito 
é próximo do que temos no RSA (1983) mas não exactamente o mesmo. Assim, ao espectro Tipo 1 da 
EN 1998-1 associa-se o cenário de sismo afastado (interplacas) na NP EN 1998-1, enquanto ao 
espectro Tipo 2 da EN 1998-1 se associa o cenário de sismo próximo (intraplaca) na NP EN 1998-1. 
Embora a EN1998-1 preveja que, para cada local, as Autoridades Nacionais deverão escolher, de entre 
as duas alternativas de configuração espectral a que melhor representa a acção sísmica relevante para o 
local, admite também que se possa adoptar dois espectros para um mesmo local, situação idêntica à 
que vigora actualmente no RSA (1983). Esta possibilidade foi adoptada na NP EN 1998-1. 
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Na EN 1998-1 o movimento sísmico horizontal num dado ponto da superfície é representado por um 
espectro de resposta elástico da aceleração, designado por “espectro de resposta elástico”, definido 
pelas seguintes expressões: 
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em que: 
Se(T) é o espectro de resposta elástico; 
T é o período de vibração dum sistema de um grau de liberdade; 
ag é a aceleração de projecto em rocha (terreno tipo A) ag  = γI . agR   
TB é o limite inferior do ramo espectral de aceleração constante; 
TC  é o limite superior do ramo espectral de aceleração constante; 
TD é o valor definidor do início do ramo de deslocamento constante; 
S é o factor de terreno; 
η é o factor de correcção do amortecimento (com um valor de referência η = 1 para 5% de 
amortecimento). 
 
Para atender ao efeito das características do terreno na acção sísmica á superfície, a EN1998-1 
apresenta 5 tipos de condições de terreno. Em comparação com a versão ENV do EC 8 a EN 1998-1 
passa a distinguir-se entre rocha (terreno Tipo A) e terrenos rijos (terreno Tipo B), o que na ENV era 
considerado em conjunto. Os terrenos Tipo C e D correspondem a solos médios e brandos. Por outro 
lado passa também a considerar-se situações de formações brandas de pequena espessura (5 a 20m) 
sobre formações rochosas ou quase rochosas com grande co traste de rigidez (terreno Tipo E). A 
partir da diferenciação dos valores dos parâmetros definidores dos espectros (S, TB, TC e TD) é possível 
incorporar o efeito dos terrenos na acção sísmica de projecto. Os valores dos parâmetros definidores 
dos espectros de resposta elásticos da NP EN 1998-1 para os vários tipos de terreno encontram-se 
apresentados abaixo: 




Quadro 20 – Dados relativos ao solo 
 Acção sísmica tipo I Acção sísmica tipo II 
Tipo de solo S  )(sTB  )(sTC  )(sTD  S  )(sTB  )(sTC  )(sTD  
A 1,00 0,15 0,40 2,00 1,00 0,05 0,25 1,20 
B 1,20 0,15 0,50 2,00 1,35 0,05 0,25 1,20 
C 1,15 0,20 0,60 2,00 1,50 0,10 0,25 1,20 
D 1,35 0,20 0,80 2,00 1,80 0,10 0,30 1,20 
E 1,40 0,15 0,50 2,00 1,60 0,05 0,25 1,20 
 
Com base nos valores apresentados acima, procedeu-s à elaboração das curvas espectrais. Tendo em 
conta os dois tipos de acção sísmica definidos e todos s possíveis tipos de solo, no presente trabalho 
optou-se exclusivamente por uma acção sísmica tipo I e um solo tipo D, pois este último parece ser de 
facto o caso mais gravoso na obtenção do deslocamento d  topo da estrutura, possuindo um patamar 
entre os períodos TB e TC relativamente longo. 
  
 
Figura 90 – Espectro de resposta elástico adoptado – EC 8 
 
Passo 2 – Curvas de capacidade consideradas 
As curvas de capacidade tomadas em consideração, tal como enunciado inicialmente neste capítulo, 
consistem nas curvas obtidas pelo software SAP 2000 (2 5), baseadas na proposta conjunta de 
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abordados os restantes programas utilizados atrás. Assim sendo, são adoptadas as três distribuições de 
carga em altura específicas também em capítulos anteriores, sendo nomeadamente a uniforme, modal 
e triangular. As curvas correspondem então a um sistema estrutural de n GL. 
 
 
Figura 91 – Curvas de capacidade resistente para um sistema de n GL 
 
Passo 3 – Sistema de 1 GL equivalente 
A transformação da resposta da estrutura, um sistema d  n GL, para um sistema de 1 GL equivalente, 
é feita a partir do factor de transformação Γ. No método N2, o modo normalmente escolhido é o 
primeiro, e portanto, é então necessário normaliza-lo de modo que o deslocamento correspondente ao 
nó de controlo seja unitário. 
O primeiro modo de vibração da estrutura assume os s guintes valores normalizados: 
 
½$ = ¨½$$½$%ª = ¨
0,5621,000ª  (71) 
 













= 1,215  (72) 
 
Com o factor de transformação calculado, quer o esfrço transverso na base quer o deslocamento de 
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de topo da estrutura por 1,215. Com esta obtenção, definem-se as curvas de capacidade resistente do 
sistema de 1 GL equivalente. A respectiva representação gráfica é feita na Figura 88. 
 
 
Figura 92 – Curvas de capacidade resistente de n GL e 1 GL equivalente 
 
Passo 4 - Curvas de capacidade resistente bi-lineares 
Procede-se seguidamente à definição das curvas de capacidade resistente bi-lineares relativas ao 
sistema de 1 GL equivalente. Segundo o método N2, e como proposto por Fajfar (1988), esta curva 
deve ser definida de forma a corresponder a um sistema elasto-plástico perfeito, e que a energia 
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Com o sistema bi-linear equivalente definido, pode-se determinar o período equivalente G∗, calculado 
abaixo: 
G∗ = 2 ∙ i ∙ j%$%,T∙L,LÏLÏ = 0,993 °  (73) 
 
Passo 5 – Desempenho sísmico do sistema de 1 GL equivalente 
A determinação do deslocamento objectivo é feita graficamente, como é visível na Figura 90. Na 
mesma, encontram-se traçados o espectro de resposta elá tico e as curvas de capacidade consideradas 
para o sistema de 1 GL equivalente bi-linear. O deslocamento objectivo da estrutura de 1 GL 




Figura 94 – Determinação do deslocamento objectivo para um evento sísmico tipo I 
 
Para a acção sísmica tipo I considerada, resultou então um deslocamento objectivo ∗ igual a 0,198 
metros. Verifica-se neste caso de forma clara que se trata de períodos médios ou longos pois G∗ > G5. 
Por outro lado, facilmente se analise também que o d slocamento elástico é igual ao inelástico, uma 
vez que o período correspondente ao sistema de 1 GL é superior ao período característico do 
movimento do solo. 
 
Passo 6 – Desempenho sísmico da estrutura de n GL 
Obtido o deslocamento objectivo para o sistema anterior, determina-se de forma inversa o 
deslocamento de topo da estrutura no sistema de n GL, multiplicando o deslocamento pelo factor de 
transformação. Resulta deste modo o seguinte deslocamento de topo: 
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Seguidamente avalia-se o desempenho sísmico estrutural, aumentando progressivamente o 
carregamento até a estrutura atingir o valor do deslocamento de topo determinado, isto é, até que o 
ponto de controlo de deslocamentos situado no topo d  pórtico apresente um deslocamento de 24 cm. 
Após ter-se corrido o programa, consegue avaliar-se, mais uma vez, para este nível de solicitação, 
quais os danos da estrutura e os valores dos deslocamentos totais, deslocamentos inter-pisos e esforço 
ao nível dos pisos, formação de rótulas plásticas, e os valores das rotações e ductilidades em cada 
elemento estrutural. Os resultados obtidos podem então ser comparados com os valores de capacidade 
resistente correspondentes ao nível de desempenho sísmico considerado. 
 
4.2. RESULTADOS FINAIS DO MÉTODO N2 
Com base no deslocamento objectivo calculado, correspondente ao sistema de n GL, procedeu-se à 
realização da etapa final da análise “pushover”. A mesma é baseada na proposta conjunta de Priestley 
e Park (1975), para uma distribuição uniforme de carga em altura e relativa à estrutura porticada 
presente no caso 3 da etapa 4. Considera-se somente a hipótese de largura de biela de 25% do 
comprimento diagonal do painel.  
Como resultados finais da aplicação deste método, apresentam-se de seguida as curvas de capacidade 
basal em função do deslocamento de topo da estrutura e também em função do drift inter-pisos (%), 
sendo este último calculado como sendo o quociente entr  o deslocamento relativo entre os pisos e a 
altura entre os mesmos. Apresentam-se ainda os esforço  actuantes máximos nos elementos 
estruturais, e com base nisso, são verificadas as secções previamente admitidas em capítulos 
anteriores, antes de ser efectuada a análise “pushover” propriamente dita. 
Os deslocamentos máximos relativos entre pisos identificados durante a análise desenvolvida foram 
precisamente de 0,239 metros entre o R/C e o 1º Piso e 0,001 metros entre os pisos 1 e 2.  
Para o deslocamento de topo introduzido na análise, e d finindo como A e B as secções esquerda e 
direita dos elementos estruturais, respectivamente, resultaram os esforços patentes no Quadro 21. Com 
base nestes esforços apresentados, verificou-se efectivamente que as secções dos elementos estruturais 
admitidas inicialmente no pré-dimensionamento, são de facto convenientes. Caso contrário, seria 
necessário efectuar um processo iterativo com novas secções, o que implicaria uma nova análise do 
caso em estudo, e consequentemente re-avaliação final, até que as secções dos elementos sejam de 
todo o modo válidas.  
 
 




Figura 95 – Curva de capacidade basal da estrutura em função do deslocamento de topo 
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Figura 97 – Deslocamento relativo entre pisos 
 
Quadro 21 – Esforços na estrutura pela análise “pushover” 
Esforços 
Pilares  V (kN) MA (kN.m) M B (kN.m) 
P1 138,32 276,55 - 276,35 
P2 102,2 204,42 -142,91 
P3 138,71 277,4 - 194 
P4 12,85 - 41,26 10,15 
P5 2,87 7,8 - 3,7 
P6 12,74 - 40,97 9,99 
Vigas N (kN) M A (kN.m) M B (kN.m) 
V1 97,7 235,47 - 105,86 
V2 2,27 106,3 -236,46 
V3 39,7 - 10,15 - 1,97 




























O objectivo principal deste trabalho consiste no estudo das metodologias de análise estática não linear 
para o dimensionamento e verificação da segurança de estruturas sujeitas à acção sísmica, 
correntemente denominadas de análises “pushover”. Após uma investigação detalhada não só das 
vantagens e limitações deste procedimento, mas também dos modelos numéricos passíveis de serem 
utilizados para a sua realização, analisou-se um edifício em betão armado e compararam-se as 
respostas obtidas recorrendo a uma modelação com nã linearidade concentrada e a outra em que o 
comportamento não linear está distribuído ao longo dos elementos. 
Ao contrário do projecto para outro tipo de acções, no dimensionamento e verificação da segurança de 
uma estrutura à acção sísmica, admite-se que esta se pos a deformar para além do seu limite elástico, 
controlando o seu nível de deslocamentos global e local. Uma análise elástica, em que se limita a 
deformação dos elementos ao ponto em que estes atingem a sua tensão máxima, pode encarecer 
consideravelmente a concepção da estrutura. Assim, o estudo do comportamento não linear e a 
avaliação da ductilidade disponível na estrutura são aspectos muito importantes quando se pretende 
aproveitar a capacidade de deformação para além do li ite elástico. 
A modelação adequada do comportamento sísmico não linear de estruturas sujeitas à acção sísmica é 
essencial para a correcta avaliação e dimensionamento sísmico de estruturas de betão armado. Os 
métodos que se baseiam em análises estáticas não lineares passaram a ser uma melhor alternativa aos 
métodos lineares: estáticos e dinâmicos. Assim, desenvolveram-se ao longo dos anos várias 
metodologias de análise estática não linear, ou análise “pushover”, com o objectivo de obter resultados 
que possam substituir a resposta que seria determinada por uma análise dinâmica. A ideia base da 
análise “pushover” é aplicar à estrutura uma distribuição de forças horizontais crescentes e assim obter
a sua curva de capacidade. Considerando que a resposta da estrutura pode ser relacionada com a 
resposta de um sistema equivalente de um grau de liberdade, a curva de capacidade bilinear deste 
último, idealizada através da curva de estruturas de múltiplos graus de liberdade, é comparada com a 
curva de exigência, representada por um espectro de resposta. 
A implementação da análise não linear pode ser feita com recurso a uma modelação com não 
linearidade concentrada, ou então, a uma modelação com não linearidade distribuída. No primeiro 
caso, o modelo numérico utilizado neste trabalho é o que está implementado nos programas SAP 2000 
(2005) e MIDAS/CIVIL (2005), enquanto no segundo caso é que está implementado no programa 
SeismoStruct (2006). 
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Em primeiro lugar, procedendo-se à comparação das curvas de capacidade obtidas pelos três 
programas utilizados no presente trabalho, observou-se ma clara convergência de valores máximos 
de corte basal na estrutura, apesar do tramo ascendent  as curvas apresentar alguma variabilidade 
tendo em conta os modelos de comportamento admitidos para as secções de betão armado em cada 
programa. Em todas as etapas notou-se que, na realidade, as curvas de capacidade referentes à 
proposta conjunta de Park e Paulay (1975) foram as que mais se desviaram do conjunto restante de 
curvas, proposta esta que considera um comprimento de rótula de metade da altura da secção em 
questão. Entre os programas SAP 2000 (2006) e MIDAS/CIVIL (2005) existe de facto uma maior 
proximidade entre as curvas, pois trata-se em ambos os casos de modelação com não linearidade 
concentrada, enquanto no SeismoStruct (2006) existe mod lação com não linearidade distribuída. 
O comportamento global das estruturas, quando solicitadas por forças horizontais, foi representado de 
forma semelhante através dos dois modelos numéricos utilizados até a ocorrência do mecanismo de 
rotura. Após este ponto, é importante a correcta modelação da diminuição de capacidade resistente dos 
elementos.  
A sua lei de comportamento é introduzida nos programas SAP 2000 (2005) e MIDAS/CIVL (2005) 
através de rótulas plásticas, com recurso a somente cinco pontos, número insuficiente caso se pretenda 
a modelação do comportamento da secção após atingir o seu momento máximo mobilizável. Daí que, 
quando ocorre uma importante redução da capacidade resistente, o comportamento dos elementos pós 
formação do mecanismo não seja bem traduzido pelos rogramas mencionados acima, ao contrário do 
programa SeismoStruct (2006), em que a lei tensão - extensão é correctamente modelada para todo o 
patamar de extensões. 
Outro caso em que as duas modelações produzem resultados distintos, é o da ocorrência de esforços 
axiais de tracção significativos nas vigas. Aí, como já tinha sido estudado no capítulo anterior, os 
resultados podem ser relativamente diferentes nos dois programas, já que o programa SeismoStruct 
(2006) considera a perda de rigidez da viga devida aos esforços de tracção, ao contrário dos programas 
SAP 2000 (2005) e MIDAS/CIVIL (2005). No cálculo dacurva de capacidade este efeito não teve 
influência, no entanto, no cálculo dos deslocamentos relativos entre os pisos inferiores, verificou-se 
uma grande diferença entre os programas relativamente ao SeismoStruct (2006). 
No âmbito das distribuições de carga em altura, sendo consideradas as duas distribuições presentes no 
actual EC 8 (2003), uniforme e modal, foi ainda acres entado um terceiro tipo de distribuição, 
triangular, proporcional à altura dos pisos do edifício. Depois de incorporadas as distribuições no 
decorrer das análises efectuadas, verificou-se claramente que é no programa MIDAS/CIVIL (2005) 
onde existe uma maior variabilidade entre as curvas de capacidade obtidas. Além disso, analisando os 
resultados obtidos ao nível das curvas de capacidade, não ficou explícita a proximidade das 
distribuição modal e triangular, pois trata-se de uma estrutura de betão armado de dois pisos. Caso se 
tratasse de uma estrutura de variados pisos, seguramente as mesmas distribuições seriam 
extremamente próximas, pois em casos correntes é o mod  fundamental da estrutura que controla a 
sua resposta sísmica. No que respeita ao deslocamento relativos entre pisos, verificou-se que para os 
três programas, as distribuições uniforme e modal são as mais próximas, pelas mesmas razoes 
apontadas relativamente às curvas de capacidade. 
No que diz respeito à influência dos painéis de enchimento de alvenaria sobre a resposta estrutural do 
pórtico, tal só pôde ser analisado nas etapas 3 e 4da análise “pushover” realizada, passando-se assim 
para uma estrutura de 2 graus de liberdade, irregular e regular em altura, respectivamente. Nestas 
etapas verificou-se que a influência da alvenaria, simulada por bielas possuindo larguras de 10% e 
25% do comprimento diagonal do painel, não parece tr causado grande sensibilidade na resposta do 
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pórtico, contudo, considerando os casos de ausência de bielas e a hipótese de bielas com largura de 
25% do comprimento diagonal do painel, existe uma diferença relativamente significativa 
principalmente no tramo ascendente das curvas. Com a consideração das bielas no segundo piso, 
existe consequentemente uma maior rigidez estrutural, pelo que os deslocamentos relativos entre pisos 
serão de facto menores. 
Tomando ainda em consideração todas as etapas da análise “pushover”, ocorreu uma clara diminuição 
do corte basal máximo da estrutura à medida que decorreu todo o estudo paramétrico efectuado, 
aumentando-se progressivamente os valores dos vãos e da  alturas entre pisos. Além disso, observou-
se ao longo das etapas um certo aumento da capacidade basal da estrutura, pois passou-se de um 
sistema estrutural de 1 GL para outro de 2 GL. 
Por último, foi possível utilizar a versão mais recente do software SeismoStruct (2006), 
nomeadamente a versão Build3206 ainda não disponível no mercado, fornecida pelo Prof. Rui Pinho, 
a quem é efectivamente reconhecida toda a disponibilidade e colaboração prestadas. Tal versão 
permitiu perceber a sensibilidade da presença da alven ria sobre o pórtico, mais concretamente, sobre 
o corte basal da estrutura. A mesma versão apresentou de facto características mais generalistas 
permitindo realizar estudos paramétricos com maior sensibilidade de parâmetros envolventes. 
Como conclusão, refere-se a importância deste tipo de trabalhos no estudo do cálculo não linear em 
geral, e na análise “pushover” em particular. Existem várias ferramentas em que estão implementadas 
metodologias de análise “pushover”, no entanto é necessário um conhecimento profundo dos modelos 
numéricos e fundamentos teóricos, para uma interpretação adequada dos resultados. 
Para trabalhos futuros, recomenda-se um estudo semelhante ao realizado neste trabalho, todavia, com 
a possibilidade de definir a lei momento - curvatur das secções através de um maior número de 
pontos na modelação com não linearidade concentrada. 
Muitos trabalhos têm sido feitos ao longo dos anos na tentativa de validar a análise “pushover” como 
uma boa ferramenta para dimensionamento e verificação da segurança de estruturas sob a acção 
sísmica. Recomenda-se também um estudo em que sejam comparadas várias metodologias propostas 
na análise de um conjunto alargado de edifícios, sendo os resultados posteriormente comparados com 
a resposta obtida por uma análise dinâmica não linear. 
Finalmente, ainda na linha de possíveis desenvolvimentos futuros, recomenda-se um estudo mais 
aprofundado sobre edifícios “multi-storeys” e que possuam irregularidades quer em planta quer em 
altura. Tal poderá fornecer conclusões mais relevant s acerca da influência dos painéis de alvenaria 
sobre a resposta sísmica de um edifício bem como uma percepção mais aprofundada sobre a influência 
dos vários tipos de distribuição de carga em altura, e suas respectivas coincidências e/ou afastamentos. 
Igualmente com bastante interesse, recomenda-se o aprofundamento da não linearidade geométrica 
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